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第 1 章 
 
序論  
 
 
 
１．１ 研究の背景 
 
１．１．１ 現在の日本の橋梁の維持管理状況1.1)～ 1.3 )  
第二次世界大戦後の国土復興とその後の高度経済成長期に整備された
橋梁が，現在その更新時期を迎えている．国土交通省は，アセットマネジ
メントの手法を導入して，これらの橋梁の更新時期の平準化，トータルコ
ストの縮減など，効率的・効果的な維持管理を重要施策の一つとしている．
このようにわが国では，橋梁の安全性を損なうことのないよう，橋梁の維
持管理への取り組みが始まっている．  
現在わが国は，道路橋を橋長が 15m 以上のものだけでも約 15 万橋の道
路橋を抱えている．これらは毎年着実に高齢化し，たとえば 2006 年には
約 6%の 50 歳以上の橋の比率が 20 年後には約 47%に急増するとも試算さ
れている．これらの高齢化する膨大な道路資産の健全性を維持し，道路ネ
ットワークの良好なサービス水準を維持していくためには個々の橋梁に
ついて万全の保全対策とライフサイクルコストの抑制策の両立が不可欠
となっている．   
わが国の橋梁の約 9 割は地方自治体が管理しているものである． 2007
年に国土交通省道路局が実施した地方公共団体へのアンケート調査では，
約 8 割の市区村町で橋梁の定期点検がなされていない実態が明らかとな
った 3 )．特に，橋梁台帳はあるものの，補修履歴が残っていない橋梁も数
多くある．各橋梁の維持管理に必要なデータが紙ベースであると，ほとん
どが利用できない．そのために，現在いくつかの自治体で橋梁台帳のデー
タベース化に向けた取り組みがなされている．さらに，いくつかの自治体
では，ブリッジマネジメントシステム，アセットマネジメントシステムの
構築が行われ始めており，橋梁の維持管理に関する情報交換などを通じ，
技術の向上なども図られている．旧 4 公団（日本道路公団、首都高速道路公団、
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阪神高速道路公団及び本州四国連絡橋公団）では，有料道路ということもあり，従
来，維持管理に関しては十分な取り組みが行われてきた．しかしながら，
民営化に伴いより合理的，経済的な維持管理が急務となり，独自の活動を
基に豊富なデータを用いて独自のブリッジマネジメントシステムが構築
されているところである．   
一方，直轄道路橋は約 2 万橋，橋長 15m 以上の橋梁に限っても 1.1 万
橋あり，これらの橋梁に対しては，定期的な点検が実施されている．定期
点 検 結 果 に よ る 橋 梁 の 健 全 度 の 状 況 を 建 設 年 ご と に 比 較 し た も の を 図
-1.1 に示す．構造や架橋環境にも左右される橋梁の複雑な劣化特性にも
かかわらず，経年に従って異常が現れる可能性が増大する傾向が顕著であ
る．   
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図-1.1 架設年毎の補修が必要な橋梁比率1.5)  
 
１．１．２ 我が国における橋梁点検 
橋梁の点検には大きく分けて定期点検と詳細点検がある．定期点検の手
法は ,基本的に近接目視によって全部材を対象に損傷種別のすべてに着目
して評価する方法がとられている，詳細点検では簡単な試験，例えば非破
 2
壊試験等も行っている．目視点検は管理団体によって異なるが，５段階評
価を用いているものが多い．この結果を基に，劣化曲線等を仮定して将来
予測を行い，中長期的維持管理計画を立てるという手順をとっている．表
-1.1 に日本および諸外国で行われている定期点検の概要を示す .  
 
  
表-1.1 定期点検の比較1.4)  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
直轄国道 高速道路3社 東京都 米国 英国 仏国
点検頻度 ５年毎 ５年毎 ５年毎 ２年毎 ６年毎 ３年毎・６年毎
点検方法 近接目視 近接目視・打音 近接目視 近接目視 近接目視 近接目視
点検範囲 全部材 全部材 全部材 全部材 全部材 全部材
点検者の
資格要件 実務経験等 実務経験等 実務経験等 法で規定 交通省基準で規定 面接合格者
損傷程度
の評価
部材の最小
要素毎，損傷
毎に5段階
部材の最小
要素毎，損
傷毎に5段階
部材毎，損
傷毎に3段階
健全度の
評価
構造上の部
材毎，損傷毎
に7区分
径間毎に
5段階
床版，
上部構造，
下部構造，
水路，カル
バート毎に
10段階
部材毎,損
傷毎に
範囲（4階），
重大度（4段階），
対策（7区分），
優先度（3区分）
部材の最小
要素毎，損傷
毎に5段階
部材毎，損傷毎
に5段階
 
１．１．３ 米国における橋梁点検 
米国では 1967 年に起こったシルバーブリッジの落橋事故直後にアメリ
カ合衆国議会は連邦補助高速道路法（ the Federal-Aid Highway Act）を
制定し，国家橋梁点検基準（ the National Bridge Inspection Standards, 
NBIS) の制定と橋梁点検員の訓練（ training for bridge inspectors）計
画の策定を同時に行うこととなった．   
日本と比較して米国の点検の特徴の一つは，特定の部材の損傷が橋全体
に 深 刻 な 悪 影 響 を 及 ぼ す よ う な 場 合 に は そ の 橋 梁 （ Fracture Critical 
Bridge）に対して詳細な点検が課されているところである．平成 19 年の
ミネソタ州における鋼上路トラス橋の崩壊事故の例を見てもリダンダン
シーなど橋梁全体の構造特性の相違と対応して，点検内容を差別化する考
えは，点検の合理化・高度化の面から参考になる．また，米国では点検従
事者の法的資格制度があり，点検の品質確保の点でもわが国の参考となる
と考えられる．表-1.2 に日本の直轄道路橋の点検体系を，また表 1-3 に  
国道路橋の点検体系を示す．  
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 表-1.2 直轄道路橋の点検体系1.5) 表-1.3 米国道路橋の点検体系1.4)  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
１．１．４ 米国ミネソタ州における落橋事故 
 2007 年 8 月 1 日，米国ミネソタ州ミネアポリス郊外のミシシッピ川に
架かる I-35W橋が崩落した 1 . 6 )(図-1.2)．この崩落事故以降，鋼トラス橋の
構造冗長性（以下 ,本文ではリダンダンシーとよぶ）に関して重大な関心
が寄せられるようになった．ここで，リダンダンシーとは構造系の一部材
もしくは一部が破壊した場合でも，その構造系がある程度の余剰耐力を保
持し崩壊しない性能を意味する．これと同時に日本では大学，研究所等の
各機関において鋼トラス橋のリダンダンシーの評価に関する研究が行わ
れるようになった．  
米国においてリダンダンシーの評価は，橋梁の FCM（Fracture Critical 
Member）を解析等によって選定することにより行われている．また，こ
の FCM に対しては，重点的な点検が実施されている．後述の NTSB(米国
通常点検 
通常点検とは，損傷の早期発見を図るために，
道路の通常巡回として実施するもので，道路
パトロールカー内からの目視を主体とした点
検である 
橋梁に関する最初の点検であり，全ての
構造台帳と評価データおよびその他の
関係データを提供すると共に，基本の構
造状態を確認するためのファイルの一
部となる 
Initial 
Inspection 
定期点検 
定期点検とは橋梁の損傷状況を把握し損傷の
判定を行うために頻度を定めて定期的に実施
するもので，近接目視を基本としながら目的
に応じて必要な点検機械．器具を用いて実施
する点検である． 
定期的に予定された点検であり，橋梁の
物理的状態を判断すると共に，初期状
態，または以前に記録された状態からの
変化を確認し，構造物が目下の供用用件
を引き続き満たしていることを保証す
るのに必要な観察と測定からなる．（通
常 24 月を越えない間隔での点検が必
要） 
Routine 
Inspection 
中間点検は，定期点検を補うために，定期点
検の中間年に実施するもので，既設の点検設
備や路上・路下からの目視を基本とした点検
である 
中間点検 
水面下にあり，目視での点検ができず，
一般的に潜水やその他の方法が必要な
橋梁構造物および周辺水路の水面下部
分の点検（通常，60 月を超えない間隔
での点検が必要） 
Underwater 
Inspection 
特定点検は塩害等の特定の事象を体操に，あ
らかじめ頻度を定めて実施する点検である．特定点検 
Fracture 
Critical 
Inspection 
破損危険部材の近接目点検であり，目視
点検，または非破壊検査を含む．（24 月
を超えない間隔での点検が必要） 異常点検は，地震,台風，集中豪雨，豪雪等の災害や大きな事故が発生した場合，橋梁に予
期していなかった異常が発見された場合など
に行う点検である． 
異常点検 
Damage 
Inspection 
環境要因や，人的行為による構造的損傷
を評価する予定外の点検． 
詳細調査 
詳細調査は，補修等の必要性の判定や，補修
等の方法を決定するに際して，損傷原因や，
損傷の程度をより詳細に把握するために実施
するちょうさである． 
水面下，または水面上の部材のクローズ
アップ点検であり，定期点検の方法では
検知が困難な欠陥を確認するためのも
の．場所により近接目視が必要な場合も
ある． 
In-Depth 
Inspection 
追跡照査とは，詳細調査などにより把握した
損傷に対してその進行状況を把握するため
に，損傷に応じて頻度を定めて継続的に実施
する調査である． 
追跡調査 
橋梁管理者の裁量で予定される点検で
あり，ある種の判明した欠陥や疑われる
欠陥をモニターするためにおこなわれ
る． 
Special 
Interim 
Inspection 
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運輸安全委員会 )の中間報告によると，過小サイズのガセットプレートの
破損が崩落の引き金となった可能性が高いとのことであった．  
 一方，日本においても，国道 23 号の木曽川大橋と国道 7 号の本荘大橋(ど
ちらも単径間下路式平行弦ワーレントラス橋，前者 1963 年竣工，後者 1966
年竣工)において，コンクリートと接した斜材が腐食により破断するとい
う事故が相次いで発生した(図-1.3，図-1.4)．幸いにも橋梁全体が崩壊す
るというような災害には至らなかったが，いずれの事故も 1960 年代に建
設された鋼トラス橋であり，構造的リダンダンシーが低いと考えられてい
る鋼トラス橋に対して，信頼性が高く合理的な健全度評価手法を確立する
ことは急務であるといえる1.7)- 1 . 1 0 )．  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 図-1.2 米国ミネソタ州のI-35W橋崩落事故
1.1１) 
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図-1.3 木曽川大橋の斜材の破断状況 (出典:国土交通省)  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-1.4 木曽川大橋の斜材の破断状況 (出典:国土交通省) 
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１．２ 研究の目的および方針 
 
１．２．１ 研究の目的 
前節に述べたミネソタ州 I-35W の崩落事故が，脆弱な格点部の損傷に起
因していたことからも分かるように，鋼トラス橋において複数の部材を結
び付けている格点部が損傷することは，部材が単体で損傷する場合に比べ
て，橋梁全体の崩壊へとつながる可能性が大きい．本来であれば，ガセッ
トプレートは十分な強度を有し，崩壊の起点となるとは考えにくい部材で
ある．それゆえに，日本においても，また，米国においてもガセットプレ
ートの詳細な強度照査がなされていなかったことが事実である．よって，
現 在 米 国 の 橋 梁 管 理 の 一 つ と し て 実 施 さ れ て い る ， *FCM（ Fracture 
Critical Member）の点検および照査に加えて，鋼トラス橋に関しては格
点部の強度照査にも重点をおくことが重要である．  
しかしながら，国内に多数存在する鋼トラス橋のすべての格点部の強度
を照査する場合，その照査方法の内容によっては膨大な時間とコストが必
要となることが予想される．したがって，格点部の強度照査の方法として
は，梁要素のみを用いた骨組み解析レベルの計算から得られる断面力等の
結果から算定できる，なるべく簡便なものが望ましいと考えられる．  
よって，本研究の目的は数多くある橋梁の中でも代表的な橋梁形態の一
つである鋼トラス橋を対象にして，格点部の破壊性状に即した定量的かつ
簡便なガセットプレートの強度照査方法を提案することである．  
ただし，格点部の形式としては，主構部材とガセットプレートがリベッ
ト，または高力ボルトにより支圧接合されているものを対象とする．現在
多くのトラス橋の格点部には高力ボルトが使用されているが ,本研究の対
象には高力ボルトを用いて母材とガセットプレートを接合している格点
部は含めないものとする．この理由としては，高力ボルトを用いた摩擦接
合による接合部の力学的挙動はリベット等による支圧接合による接合部
の力学的挙動と大きく異なるためである．   
 
*FCM：橋梁を構成する部材のうち，その部材の欠損が橋梁全体の崩壊  
へと結びつく可能性のある部材  
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１．２．２ 本論文の構成  
 
1 章では，現在の日本における橋梁の維持管理状況を，米国における橋
梁の維持管理体制を交え述べる．そして，近年起こった鋼トラス橋の事故
事例などを踏まえ，鋼トラス橋の格点部に関する研究の必要性および目的
を述べる． 
2 章では，一般的な鋼トラス橋の構造と力学的な挙動について説明する．
これにより鋼トラス橋においては，格点部が構造的に重要となる部位であ
ることを示す．  
3 章では，鋼トラス橋の格点部について，これまでの研究で実施された
実験または解析から得られた知見を述べる．また，現在トラス橋において
格点部のガセットプレートに適用されている設計基準等（道路橋示方書の
設計基準，本州四国連絡橋設計基準，米国 FHWA の設計照査式および欧州
の Eurocode の設計基準）を示す．さらに，日本の設計基準では考慮され
てない，ブロックせん断破壊のメカニズムについて説明し，諸外国のブロ
ックせん断破壊に対する強度照査式の比較対照を行う． 
4 章では，FEM の汎用プログラムを用いて崩落した I-35W 橋のはり要素
モデルを作製し，崩壊のメカニズムを解析する．この解析により，U10 格
点部の損傷が崩壊の起点となったことを確認するとともに．また，U10 格
点部の詳細なシェル要素モデルを作製し，I-35W 橋全体のはり要素モデル
の中に組み込んだズーミング解析の手法を用いて．弾塑性有限変位解析を
実施する．これにより，I-35W 橋崩落時の U10 格点部の損傷状態を定量的
に評価し，終局限界状態での格点部の力学的挙動を把握する． 
5 章では，I-35W 橋の格点部において，実際に生じたガセットプレート
の破壊性状について検証する．そして，3 章で示した格点部の現行の設計
基準を見直し，4 章で得られた終局限界状態における格点部のガセットプ
レートの挙動を基にして，実際のガセットプレートの破壊性状に対応した
強度照査の方法を提案する． 
6 章では，本研究によって得られた成果を総括し，今後の研究の展開等
について述べる． 
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第２章 
 
トラス構造の特徴 
 
 
 
 
 本章では，一般的なトラス橋の構造について説明する．トラス橋を構成
する各部材の役割および，ガセットプレートの形状の規定について言及す
る．  
２．１  トラス構造の構成2.1)- 2 . 2 ) 
 トラスは三本の棒部材を連結してできる三角形を基本とする骨組構造
をいい，古くから橋梁に適用されてきた．このトラスを構造とする部材か
らなる橋梁をトラス橋という．  
トラス橋はトラス各部材が主に軸力のみを負担することにより力を伝
達するため，曲げを負担する部材から構成されるプレートガーター橋に比
べて，支間が長くなると使用する部材がすくなくなり経済的になるといわ
れている．したがってトラス構造は 60m 以上の比較的支間の長い橋梁に
採用されることが多い．  
 トラス橋を構成する各部材の名称を図-2.1 に示す．橋梁の主体を成す
トラスを主構といい，主構は上弦材および下弦材と，これを連結する垂直
材，斜材等の腹材とで構成される．腹材は，プレートガーター橋の腹材と
同様に上・下弦材間の距離を保つとともに，せん断力に抵抗する．これら
のトラスを構成する部材の接点を格点という．弦材と腹材の交点はガセッ
トプレートという接合用の鋼板を介して接合される．  
 その他，橋梁は車両による鉛直荷重のほか，風あるいは地震等によっ
て横方向にも荷重を受けるが，この荷重によってトラスが水平方向に曲が
らないようにするため，上弦材間および下弦材間のそれぞれに横構を設け
る．横構は，主構の上面または下面のみに入れる単横構と ,上下面ともに
入れる二重横構とがある．単横構の場合，横構のない面に働く水平力は断
面内に入れられた剛な枠（対傾構）により，横構に伝えられる．  
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平行弦トラスでは二重横構にすると，上下面に働く水平力は，それぞれ
の面にある横構により橋梁端部に設けられた橋門構を通して支点に伝え
られる．  
なお，二重横構と橋門構のみの場合，トラスは全体として立体的に静定
構造である．しかし，対傾構を入れると立体的に不静定構造となるため，
全部材が一体として働くようになる．そなため橋梁全体としての剛度は大
きくなるが，力の伝達作用は複雑となる．また，車両等による荷重が上弦
材上にかかるか，下弦材上にかかるかによって上路トラスあるいは下路ト
ラスに分類されるが，載荷弦側には横桁と縦桁から構成される床組を設け
る．  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
床桁 
縦桁 
床版 
垂直材
斜材 
横構 
ガセットプレート 
下弦材
上弦材
対傾構
図-2.1 一般的なトラス橋の構造 
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２．２ 2 次応力 
 従来，トラス部材は互いにピンで結合されており，軸力のみを伝達す
る構造であった．これは設計時における部材力の計算を簡便にするととも
に，２次応力を発生させないためにも有効であった．しかしながら，ピン
部は長年使用していると，磨耗することや，変形することがあるため，格
点部の結合に脆弱性をきたすという欠点がある．  
部材の伸縮が微少であれば部材間の角度はほとんど変わらないので，軸
力に関しては，格点部はピン結合でも剛結合でもほとんど差異はない．さ
らに，部材が互いに剛結合されることにより強度および剛度の増加，また
振動の減少等の利点が挙げられるため，現在のトラス橋の格点部はガセッ
トプレート等による剛結合でつくられる．  
しかし，部材が大きな軸力を受け，部材の伸縮により図-2.2 のように
部材間のなす角度に大きな変化が生じるとき，各部材の曲げによる２次応
力が生じる．２次応力は，主として部材の伸縮による構造全体のたわみに
よって生じる．そのたわみによって生じる全体構造の曲率と，各部材に生
じる曲率とはほぼ等しいで，２次応力は部材高に比例して大きくなる性質
を有している 2 . 1 )よって，部材高はなるべく低く設計することが望ましい．
特に２次応力による格点部付近の応力状態は複雑であるため，必要があれ
ばコンピューターシミュレーション等を実施することがある．  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-2.2 部材の伸縮による部材角の変化  
 13
２．３ 格点部 
 
２．３．１ ガセットプレートの形状 
ガセットの寸法は，部材を連結するリベットあるいは高力ボルトが十分
に配置でき，応力を伝えうるものでなければならない．また，形状は応力
の流れが円滑であり，応力集中などが生じないようなものであることが望
ましい．構造は複雑なものをなるべくさけ，各部材の架設連結作業が容易
であり，排水・検査・清掃といった維持管理に支障のないようにしなけれ
ばならない．溶接構造の場合はガセット部を１枚の板で構成するようにし
なければならない．  
 ガセットの寸法は，連結する部材の寸法，応力により大体定まってくる
ので，道路橋示方書などでは必要板厚のみが規定されている．  
 道路橋では，図-2.3 のように両側から挟んで弦材のウェブにガセット
を取り付ける構造のもの，あるいは図-2.4 に示したようにウェブと一体
構造とし， 5hrf  としたものでは ,鋼材の種類にかかわらず，板厚 は式
(2.1)で定められる値より厚くしなければならない．弦材または端柱のウ
ェブと一体構造となっているガセットでは，板厚はそれらの部材の板厚よ
り薄くせず，式(2.1) 以上とし，図-2.4 のフィレット半径 はウェブ
高さの hの 1/5 以上とする．また最小板厚は 9mm とする．ここで
t
fr
Pはそ
のガセットで連結される端柱または腹材に作用する最大部材力 (kN)， は
それらの部材のガセットに接する部分の幅 (mm)である．  
b
 
b
Pt 2  （ｍｍ）   （2.1）  
 
 
 
 
b
 
 
 
 
図-2.3 一般的なガセットプレート 
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fr
 
fr
 
板厚： t h  
  
図-2.4 フィレットの形状 
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3 章 
 
 
ガセットプレートに関する従来の研究および設計法 
 
 
 
 
本章では，鋼トラス橋の格点部について，これまでの研究で実施された
実験または解析から得られた知見を述べる．また，現在トラス橋の格点 
部に適用されている設計基準等（道路橋示方書の設計基準，本州四国連絡
橋設計基準，米国 FHWA の設計照査式）を示す．さらに，日本の設計基
準では考慮されてない，ブロックせん断破壊の概念について述べる．  
 
 
３．１ ガセットプレートの耐荷力に関する研究3.1)- 3 . 1 0 ) 
  
３．１．１ トラス格点部の実験的研究 
 日本では本州四国連絡橋の建設時にトラス格点部の耐荷力に関する試
験が行われた．しかしながら，その多くは弾性域内での性能の評価であり，
塑性域または終局状態における耐荷性能を評価した研究例は少ない．その
後，数多くはないが図-3.1 に示すような試験装置により，フルサイズの
トラス格点部を用いてガセットプレートの局部座屈強度および終局強度
に関する研究が行われた．また，フルサイズのトラス格点部の載荷試験を
行うためには非常に大掛かりな試験装置が必要であるため，米国などでは，
図-3.2 に示すような部分サイズのトラス格点部を模擬して，ガセットプ
レートの耐荷性能を評価する試験が実施された． 
斜材に圧縮の軸力を与えた載荷試験においては，ガセットプレート厚が
比較的薄い場合，荷重の増加にともない圧縮領域において局部座屈が生じ
る．局部座屈は図-3.3 に示す位置にみられ，ガセットプレートの自由辺
長が大きいほど座屈しやすくなる．座屈後には後座屈強度が生じるため，
座屈強度 に対する終局強度 の比は 1.2 から 1.7 程度である．一方，   crP uP
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 図-3.1 格点部全体を用いた載荷試験方法の例3.4) 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Fix 
Fix 
 
Load 
Gusset Diagonal 
 
 
 
図-3.2 ガセットプレートの一部分を用いた載荷試験の例3.5) 
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ガセットプレート厚が比較的小さい場合は，斜材の先端に配置されたリ
ベットまたはボトルの列の周辺が塑性域に達する．また，斜材に引張の軸
力を与えた場合の載荷試験においても同様に，荷重の増加にともない斜材
の先端に配置されたリベットまたはボトルの列の周辺がまず初めに塑性
域に達し，その後，外側のリベット(ボルト)ホールに沿って塑性ひずみが  
進行する．この塑性ひずみ進行にともない，ガセットプレートは面外方向
に曲がりが生じ，終局状態では引き裂きにより破壊に至る．また，ガセッ
トプレートと柱および梁の境界にも塑性化が生じやすく，境界面に沿って
引き裂きによる破壊が生じる場合もある．これらの現象は斜材の取付け角
度が一般的な設計で用いられる範囲内であれば，取付け角度によって大き
な差異はないことも確認されている3.3)．  
 
 
 
 
  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
：局部座屈の生じる位置 
：塑性域に達した後，引き裂き破壊を起こす位置 
Fix 
Fix 
Diagonal 
 
Load 
Gusset 
図-3.3 載荷試験におけるガセットプレートの終局挙動 
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３．１．２ トラス格点部の数値解析的研究 
 格点部の載荷試験と同時に数値解析的な研究も行われてきた．解析手法
としては主に有限要素法のプログラムが用いられている．一般的に部材お
よびガセットプレートはシェル要素によりモデル化されるが，部材とガセ
ットプレートを接続するリベットやボルトには，剛体要素，ばね要素，汎
用プログラム独自の接続要素等の様々な種類の要素が使用された事例が
ある．しかしながら，接続要素の種類にかかわらず，解析結果と実験結果
は比較的よく一致する傾向にある．1980 年代には主に弾性解析が行われ
ていたが，1990 年代以降になると幾何学的非線形を考慮した弾塑性解析
も実施されるようになり，数値解析により載荷試験から得られるガセット
プレートの挙動も比較的正確に再現できるようになった．数値解析におい
ても載荷試験による結果と同様に，ガセットプレートの板厚が比較的に小
さい場合は，斜材に圧縮軸力を与えることによりガセットプレートは座屈
をおこし，また，ガセットプレートの板厚が大きい場合および斜材に引張
の軸力を与えた場合は斜材先端のリベット(ボルト)列の周辺に最も大き
な応力が生じ，外側のリベット(ボルト)ホールに沿って大きな応力が生じ
る結果が得られている（図-3.4）． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Load
Load 
図-3.4 数値解析の結果例（応力コンター図）3.4)-3.5) 
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３．1．３ 課題 
 
 前節において述べたように既往の格点部の載荷試験の方法には，大別し
てフルサイズの格点部を用いた試験と部分サイズの格点部を用いた試験
とがある．部分サイズの格点部を用いた載荷試験は比較的簡易な試験装置
で実施できるため，複数の研究例がある．それに対して，フルサイズの格
点部を用いた載荷試験は大掛かりな試験装置が必要なこともあり，その実
施例は数多くはない．周知のとおり米国ミネソタ州の I-35W 橋の崩壊は脆
弱な格点部(ガセットプレート)に起因しているということからも，鋼トラ
ス橋の格点部の耐荷力は，橋梁全体のリダンダンシーに密接に関連してい
る． 
日本においても供用開始から 50 年近くが経過した鋼トラス橋の数は増加
の一途である．よって今後の課題としては，フルサイズの格点部を用いた
載荷試験の実施例を増やし，トラス格点部の終局状態までの挙動を把握す
ることにより格点部の耐荷性能をできる限り正確に評価することが望ま
しい．また，数値解析においても同様に，ガセットプレートが降伏し最終
的に破壊に至るまでの挙動を追跡し，再現できることが必要とされる． 
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３．２ 現在の格点部の設計法 
 
３．２．１ 道路橋示方書の基準3.11) 
 道路橋示方書（鋼橋偏）に規定されているガセットプレートの設計基準
を述べる． 
 ガセットプレートの寸法は，道路橋示方書では必要板厚のみが規定され
ている．道路橋においては，図-3.5 に示すように，ガセットプレートに
接する腹材のフランジ部分の幅を b (mm)とすると，板厚 (mm)は式(3.1)
で定められる値より厚くしなければならない．また，最小板厚は 9mm と
規定されている．ここで
t
P はそのガセットで連結される端柱または腹材に
作用する最大部材力(kN)であり，引張力か圧縮力かの種別にはよらない． 
 
 
b
Pt 2  (mm)   (3.1)  
 
 
 
b
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-3.5 ガセットプレート厚の規定  
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３．２．２ 本州四国連絡橋建設における格点部の設計基準3.12) 
本州四国連絡橋の建設に際して，それ以前はあまり検討されることのな
かった格点部の設計法の見直しが行われた．従来ガセットプレートの力学
的挙動については文献に乏しく，不明確であった．しかし，港大橋にとも
なう検討3.13)および東京大学で行われた研究3.1４ )により，ガセットプレー
トの力学的挙動が比較的明確になった．このため，本州四国連絡橋公団に
おいてガセットプレートの板厚に関する指針がまとめられた．ガセットの
形式は，添接ガセット形式および一体構造形式の 2 種類に大別され，両形
式ともにガセットプレートの板厚は 11mm以上とし，かつ式(3.2)を満足す
る板厚を確保することとしている．さらに同指針では，添接ガセット形式
においては式(3.3)で算出される値以上の板厚を，また，一体構造形式に
おいては式(3.4)で算出される値以上の板厚を要求している． 
 
a)  腹材力を伝達するのに必要とする板厚 
  (添接ガセット形式および一体構造形式) 
添接ガセット形式および一体構造形式の両形式において，部材の両面に
ガセットプレートを使用する場合にはガセットプレートの板厚は式(3.2) 
を満足しなくてはならない．  
 
     )1
2
1(10 22
2
dbA
I
σb
Pt
w
w
ae
i

    (3.2) 
 
 
ここで， 
t ：ガセットの板厚 (cm) 
iP ：腹材軸力（ kN） 
eb ：ガセット有効幅 (cm) 
dbbe 8.0  
b：ボルト群の幅 (cm)  
d ：ボルト群の長さ (cm) 
wI ：トラス面内についての腹材の断面 2 次モーメント (cm
4) 
wA ：腹材断面積 (cm
2) 
a ：ガセットの引張許容応力度 (N/cm2) 
d
eb
b
図-3.6 添接ガセット形式および一体構造形式 
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である． 
ここで示した式(3.2)は腹材から伝達される軸力および曲げモーメントに
対する耐力の設計照査式である． 
 
b)  弦材軸方向のせん断力を伝達するのに必要とされる板厚 
(添接ガセット形式) 
 図-3.8 のような格点構造において，最大圧縮応力，最大引張応力の分
布は,各々圧縮，引張腹材端部上のガセットプレートに最大となる箇所が
ある．また，せん断応力と相当応力の分布は類似しており，それらの応力
が最大となる箇所は弦材直上のガセットプレート部である． 
 したがって，各部材の合力としての検討は，弦材直上のガセットプレー
ト部に弦材と平行な断面を危険断面として設定し，この断面において行う
必要がある． 
 添接ガセット形式格点のガセットプレートの板厚は式(3.2)を満足する
ほかに，次の式(3.3)を満足しなくてはならない． 
 
a
LR
a
n
i
ii
τB
PP
τB
θP
t 





4
103
cos
4
103 21
2
  (3.3) 
1P 2P
 
ここで 
t ：ガセットの板厚 (cm) 
iP ：腹材軸力 (kN) 
LR PP , ：弦材軸力 (kN) 
（図-示の方向を正とする） 
i ：弦材と腹材のなす角度 
n ：一格点に集まる腹材の数 
B ：ガセット幅 (cm) 
a ：ガセットの許容せん断応力度 (N/cm2)  
 
ここで示した式（3.3）は，ガセットプレートの危険断面 b-b について，
各部材の軸力から算出される，せん断力に対する耐力の設計照査式である． 
 
B
図-3.7 添接ガセット形式  
21
RP
危険断面 
ｂ ｂ
RP
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c)  合応力に対する検討 
 （一体構造形式） 
ガセットプレートを弦材腹板と一体構造（図-3.9）とすると，格点部で弦
材は片断面部材となる．これにともなう応力集中に対する耐力を検討する
ため，応力集中係数を用いた合応力の照査式(3.4)を用いて行う．対象と
する断面は，(b)と同様にして，弦材とガセットプレートの境界線近傍の
危険断面 b-b である．弦材の軸力の大小に関わらず，この位置において合
応力が最大となることは知られている． 
 
ao σστk 2.1)(3 22      (3.4) 
ただし， 
tB
PP
tB
θP
τ LR
n
i
ii






2
10
2
10cos 2
1
2
 


Gc
R
o AA
Pσ
210
( のとき) LR PP 
 
cA ：弦材総断面積 (cm
2) 
GA ： a-a断面のガセット断面積(cm2) 
21


B
1P 2P
RPLP
LR PP , ：弦材軸力 (kN) 
iP ：腹材軸力 (kN) 
k ：表 1 に示す値とする． 
aσ ：ガセットの引張許容応力度 (N/cm2) 
 
 
 
 
 
 
ここで示した式(3.4)はガセットプレートの危険断面 B について，各部
材の軸力から算出される合応力（相当応力）に対する設計照査式である． 
プラットトラス格点 ワーレントラス格点 
 （度） k   （度） k  
30 2.0 60 1.8 
45 1.8 90 1.6 
60 1.6 120 1.4 
 
表１ 応力集中係数 
図-3.9 一体構造形式  
ｂ 
a 
a 
ｂ 
危険断面 
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３．３ FHWA によるガセットプレートの強度照査 
  
米国のAASHTO（ American Association of State Highway and Transportation 
Officials）は主構トラスを接続するガセットプレートの設計法に関して「ガセットプレ
ートはそのクリティカルな断面に作用するせん断，直応力および曲げに抵抗できる十分
な板厚を要する3 . 1 5 )．」と規定している．FHWA（Federal Highway Administration）
が崩落したミネアポリスI-35W橋の主構に使用されたガセットプレートの耐荷性能を
照査3 . 1 6 )した際には，同橋の設計当時の計算書はすでに存在していなかったため，
AASHTOの規定に準ずる最も一般的な設計照査式が用いられた．  このガセッ
トプレートの設計照査式は過去にもFHWAの橋梁調査チームによって次に示すような
橋梁の調査に使用された実績があった． 
・ Sewickley Bridge over the Ohio River Pennsylvania,1979 
・ Chelyan Bridge over the Kanawha River,West Virginia,1993 
・ I-90 over the Grand River (condition evaluation calculations),Ohio,1996 
 また，これ以外にも複数のトラス橋のガッセットプレートの耐荷力照査においてほぼ
同様の設計照査式が使用されている．これらの例が示すように，ガセットプレートの耐
荷力照査には数十年前から現在にいたるまで，同様の照査式を用いて実施されているの
が事実である． 
この照査式は一般的な梁理論の構造力学をもとに，ガセットプレートのクリティカル
断面に作用する設計応力を算定するものである．具体的な照査方法を以下に示す． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-3.10 ガセットプレートの設計断面 
A A 
M
P 
V 
(a)A-A 断面 
N1 N2 
N3 
θ1 θ2 
a b  P
V 
M 
B 
B 
(b)B-B 断面 
N4 
N1 
θ1 
cd   
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(a)A-A 断面について 
 図 -3.15（ a）に示しめす A-A 断面に作用する力， をトラス部
材の軸力 を用いて算出する． 
M, およびVP
3NNN 　および　， ２１
22311 coscos θNNθNP       (3.5) 
2211 sinsin θNθNV          (3.6) 
bθNaθNM  coscos 2211        (3.7) 
M, およびVP
avevf 
を用いて A-A 断面に作用する直応力 ，曲げ応力 ，平均せ
ん断応力 ，および最大せん断応力 を算出する． 
af bf
vf
A
Pfa                (3.8) 
S
Mfb                (3.9) 
A
Vf avev               (3.10) 
avevv ff  2
3
             (3.11) 
A：A-A 断面の断面積(ガセット 2 枚分), S ：A-A 断面の断面係数 
 
また，必要に応じて最大主応力 ，最小主応力 を算出する． tenf compf
Rff aten  2              (3.12) 
Rff acomp  2              (3.13) 
ただし，       22
2 v
a ffR 

           (3.14) 
 
(b)B-B 断面について 
 図-3.15（b）に示しめす B-B 断面に作用する力， をトラス部
材の軸力 を用いて算出する． 
M, およびVP
4N N および　１
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411 sin NθNP         (3.15) 
11cosNV           (3.16) 
dNcθNM  sin 411      (3.17) 
以降は A-A 断面に関する算定式と全く同様である． 
 このようにして算出した A-A 断面および B-B 断面に作用する設計応力が，
AASHO の定める許容応力以下となるように，ガセットプレートの板厚およ
び形状を決定する．しかしながら，この設計照査方法は先にも述べたよう
に数十年前から用いられているものであり，さらなる改善が見込めるとと
もに，終局限界状態での使用に検討の余地がある． 
 
 
 
３．４ Eurocodeでのガセットプレートの設計基準3.17) -  3. 1 8 ) 
  
 ヨ ー ロ ッ パ で 一 般 的 に 用 い ら れ て い る 構 造 物 の 設 計 規 格 で あ る
Eurocode において，鋼トラス橋のガセットプレートに関する規定は次の
ようである． 
 
(a) ガセットプレートはそれに生じる力に対して，応力分布の適切な仮
定により，各断面で十分な抵抗が検証されるように形状を決定する．
これらのガセットプレートの局部偏心には十分配慮しなければなら
ない． 
 
(b) ガセットプレートは局部座屈が防止されるような形状を決めなけれ
ばならない． 
 
 Eurocode の鋼構造物の設計編には上記の 2 項が記述されているのみで
あ り ， こ れ に 比 べ て 比 較 的 詳 細 な 基 準 が 示 さ れ て い る 英 国 の British 
Standard 5400 において，ガセットプレートの設計基準は次のように定めら
れている． 
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(a) 強度について 
 ガセットプレートに生じる相当応力の最大値は次の値を上回ってはな
らない．  
3fm
y
γγ
σ
             (3.18)  
ここで，  
 
yσ ：鋼材の降伏強度(N/mm2)  
mγ ：部分安全係数（1.20） 
3fγ ：荷重のばらつきを考慮した部分係数 
 
である． 
 
(b) 形状について 
 ガセットプレートの補強されていない自由辺長 は，以下の不等式を満
たさなくてはならない． 
gb
y
g
σt
b 35550
図-3.11 ガセットプレートの自由端 
gb
gb  
gb  
           (3.19) 
ここで，  
：ガセットプレートの板厚(mm) 
 
ある．  
 
t
y ：鋼材の降伏強度(N/mm
2)  σ
で
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このように，British Standard 5400 ではガセットプレートの自由端での座屈を防
止する形状に関しては比較的に詳細な基準を設けているが，設計強度の具体的な照査式，
または照査方法が示されているわけではない．この点において，ガセットプレートの強
度に対する信頼性が十分にあるとはいえない． 
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３．５ ブロックせん断破壊(Block Shear Failure)3.1 9 ) - 3 . 2 0 ) 
一つとし
ブロックせん断破壊に対する設計強度の算定式は，図-3.12 のそれぞれ
の
・リベット列に沿った全断面の降伏に対する設計強度 
 
々の設計強度に対する考え方は次のようである． 
 ガセットプレート等を含む接続部における終局状態の形式の
てブロックせん断破壊（block shear failure）と呼ばれるものがある．
ブロックせん断破壊とは図-3.16 に示すような接続部材の破断の形式であ
り，そのメカニズムは一つの断面の引張による破断と，それに垂直な断面
のせん断による破断の相互作用によりに生じるとされる．ブロックせん断
破壊に対する設計照査式は IS800:2007，AISC2005，および Eurocode3 等
の設計基準の中で取り扱われており，ブロックせん断破壊の概念は一般的
な接続部材の終局挙動の一つとして定着している． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Gusset 
Member 
図-3.12 一般的なブロックせん断破壊の破壊性状 
Load 
せん断による破断 
せん断による破断 
Rivet 
引張による破断
 
 
破断断面についての終局強度を以下のいずれか２つの設計強度とみな
し，それらの線形結合であらわされる． 
 
・ リベット列に沿った有効断面の破断に対する設計強度
 ・リベット列に沿った有効断面の降伏に対する設計強度 
 
各
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(a)  リベット列に沿った全断面の降伏に対する設計強度 
するまで破断 鋼部材は引張力が作用する場合，引張応力が終局強度に達
することなく，力を受け持つことができる．しかしながら，部材の最終的
なひずみは 20%近くまで達するため，不静定構造であればこの部材はもは
や力を伝達することはできない．したがって，鋼部材の限界強度は降伏強
度とみなせる．よって部材の全断面降伏による設計強度は， 
fAT ygdg              （3.20） 
となる．ここで 
鋼材の降伏強度 (N/mm2) 
面の断面積 (mm2) 
である． 
)  リベット列に沿った有効断面の破断(降伏)に対する設計強度 
この
 
yf ：
gA ：リベット列に沿った全断
 
(b
 部材の接続部にはボルトやリベットが用いられていることが多い．
ため部材には円孔が設けられることになり，部材の有効断面積は減少する．
また，円孔付近において応力分布は一様ではなく，図-3.13（a）に示すよ
うな応力集中が生じる．部材に作用する荷重が徐々に増加していくと，ま
ず円孔の両サイドの応力が降伏点に達する．（図-3.13(b)）．さらに荷重が
増加すると，有効断面には一様に降伏応力が作用する(図-3.13(c))．しか
し，この時点で降伏している領域が有効断面付近のみであり，部材の大部
分は弾性域にある場合，部材全体としてのひずみは小さい．よってこの部
材はまだ力を伝達することが可能であるため，さらなる荷重の増加により
円孔の両サイドの応力は終局強度まで達し，破断に至る．(図-3.13（d）)．
したがって，有効断面における部材の破断（降伏）に対する設計強度は 
 
 
 
 
yf uf  
(b)弾塑性状態 (c)塑性状態 (d)終局状態 
円孔付
(a)弾性状態
図-3.13 の推移 近に生じる応力
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undn fAT  ( の場合もあり)        (3.21) yn fA
となる．ここで， 
uf ：鋼材の終局強度 (N/mm
2) 
nA ：リベット列に沿った有効断面の断面積 (mm
2) 
である． 
 
３．５．１ ブロックせん断破壊に対する設計強度の算定式 
 ブ ロ ッ ク せ ん 断 破 壊 に 対 す る 設 計 強 度 の 算 定 式 は ， IS800:2007，
AISC2005， Eurocode3 および，日本建築学会では，次のように規定され
ている． 
 
（a） IS800:2007 
 ブロックせん断破壊に対する設計強度 は，式(3.22)と式(3.23)によ
り算定し， の値の小さい方の式を採用する． 
dbT
dbT
 
10 /9.03/ mutnmyvgdb γfAγfAT       (3.22) 
01 /3/9.0 mytgmuvndb fAfAT         (3.23) 
ここで 
vgA ：せん断を受ける断面の全断面積 (mm
2) 
vnA ：せん断を受ける断面の有効断面積 (mm
2) 
tgA ：引張を受ける断面の全断面積 (mm
2) 
tnA ：引張を受ける断面の有効断面積 (mm
2) 
0m ：降伏強度に対する部分安全係数  
1m ：終局強度に対する部分安全係数 
 
つまり，IS800:2007 においてブロックせん断破壊は，せん断による降伏
と引張による破断，もしくは，せん断による破断と引張による降伏のいづ
れかによって生じるとされている． 
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(b) AISC2005 
AISC ではブロックせん断破壊に対する設計強度 を式(3.22)のように
規定し， は最大で となるように制限している． 
nR
nvu Af6.0 gvy Af6.0
 
tnubsvgytnubsnvun AfUAfAfUAfR  6.06.0        (3.24) 
 
ここで 
0.1bsU ：引張応力が均一の場合 
5.0bsU ：引張応力が不均一の場合 
 
つまり，AISC の設計基準においてブロックせん断破壊は，せん断による
有効断面の破断と引張による有効断面の破断によって生じるとされてい
る．さらに，せん断を受ける断面は，有効断面の破断が全断面の降伏より
先に生じるように制限を設けている． 
 
 
(c) Eurocode3 
Eurocode3 においてブロックせん断破壊はブロックティアリング（block 
tearing）との名称で記述されており，その設計強度 は式(3.25)で表
される． 
RdefffV ,1,
02,1, /)3/1(/ MntyMntuRdefff AfAfV             (3.25) 
ここで 
25.12 M ：引張を受ける断面の破断に対する抵抗に関する部分係数 
00.10 M ：断面の抵抗に関する部分係数 
 
ただし，ボルトの配置が非対称であり，せん断力が部材軸に対して非対称
に作用する場合は式(3.26)で表される． 
02,1, /)3/1(/5.0 MntyMntuRdefff γAfγAfV          (3.26) 
いずれにせよ，Eurocode3 においてブロックせん断破壊は引張による破断
とせん断による降伏によって生じるとされる． 
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(d) 日本建築学会 
日本建築学会の定める鋼構造限界状態設計指針・同解説では，ブロック
せん断破壊に対する強度式を式(3.27)のように与えている． 
 
nvAufntAufR 5.0                (3.27) 
 
日本建築学会の定めるブロックせん断破壊に対する強度式は，引張に抵
抗する断面と，せん断に抵抗する断面を，ともに有効断面とし，ともに破
断するとしている．また，せん断による破断強度を引張強度の 0.5倍とし
ている．  
 
このように，ブロックせん断破壊に対して IS800:2007， AISC2005，お
よび Eurocode3 はそれぞれ異なった設計強度の算定式を採用しているの
が現状である．このブロックせん断破壊に対する強度式を後述のガセット
プレートの破断に対する強度照査にも適用する． 
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4 章 
 
 
米国ミネアポリス I-35W 橋の崩壊メカニズムと 
格点部の損傷評価 
 
 
 
本章では，近年，米国で起きた鋼トラス橋 (I-35W 橋 )の崩落事故につい
て，崩落の起点であったとされる格点部の損傷度合いを評価する．これに
より，実橋梁における格点部の終局時の力学的挙動を把握する．  
 
４．１ I-35W 橋の概要 
 
４．１．１ 崩落事故の概要 
2007年 8月 1日午後 6時 5分 (日本時間 2日午前 8時 5分 )，米国中西部ミネソ
タ州ミネアポリス郊外のミシシッピ川に架かる I-35W橋 (鋼上路トラス橋 )
が崩落した．崩落延長は 300ｍを超え，死者 13名，負傷者約 145名という
歴史的にもまれな大事故であった．この I-35W橋の点検は 1967年の供用開
始以来， 1992年以前は 2年に 1回， 1993年以降は毎年行われてきた． 2006
年 に 実 施 さ れ た 詳 細 点 検 で は 橋 梁 評 価 と し て は 構 造 的 欠 陥 あ り
(Structurally Deficient) と さ れ , 上 部 構 造 は 0 ～ 9 ま で の 10 段 階 評 価 で
4(Poor)であった．このような低い評点を受けた原因としては，塗膜が劣
化している箇所における鋼材の腐食，鋼トラスや床組にみられる溶接不良，
可動支承の機能不全，およびトラス横ばりや，取付け橋に存知された疲労
亀裂の補修等が挙げられる． 2020年～ 2025年頃に橋の架け替えが計画さ
れていたため，当面の処置として補修および補強をすべきとの提言を得て
いた 4 . 1 )．これをうけて MN/DOTは目視による FCMの溶接ディテールの点
検を開始したが，溶接部の亀裂は発見されず，当初予定されていた FCM
のあて板補強を行うには至らなかった．このように比較的詳細な維持管理
が行われていたにもかかわらず，この橋梁は突然崩落するに至った．本論
文・本章で，この事故の原因を解明することは，我が国にも多数存在する
老朽化した橋梁の安全性を検討し，健全性を維持していく上で非常に有用
であると考える．  
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北東の方角からみた I-35W 橋 
北西の方角からみた I-35W 橋  
 
図-4.1 崩落する前の I-35W 橋 
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図-4.2 崩落した後の I-35W 橋  
 
４．１．２ 橋梁の概要 
1) 連邦識別番号 
  ＃9340 
2) 設計者 
  Sverdrup and Parcel  
3) 架設経緯 
  1964 年，架設開始（Hurcon Inc.and Industrial Construction Company） 
1965 年，鋼トラスとデッキを施工 
1967 年，供用開始 
  1977 年，床版コンクリートの増設 
4) 工費 
  橋脚建設費  440,740 ドル   
橋梁建設費 4,828,262 ドル 
5) 日交通量 
  140,000 台（うち商用車 5,700 台） 
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6) 共用形態 
  8 車線であるが，1967 年の共用当時は 6 車線．1988 年に双方向とも
路肩部分を使って 1 車線追加された． 
7) 計画  
  2020 年から 2025 年の間に架け替えが計画されていた． 
 
４．１．３ 橋梁の構造概要 
図-4.3 に I-35W 橋の一般図を示す．I-35W 橋の橋長は 581ｍ（ 14 径間），
中央部は 3 径間連続の鋼上路トラス橋であり，南側および北側の取付け橋
は 14 主桁のプレートガーター橋である．南側取付橋は 5 径間，北側取付
け橋は 6 径間であり，第６，７および８径間の川を渡るメインスパンが鋼
トラス橋である．鋼トラスは対称な 2 主構であり，中央径間長は 139.0ｍ，
両側の側径間長 81.0ｍ，桁下高 19.5m，幅員 34.5m である．崩落したの
は，この 3 径間の鋼トラス部である．  
図 -4.4 に鋼トラス部の側面図を示す．格点部には南側から順に番号を付
け，上弦材を結ぶ格点の番号の前には U を添え，下弦材を結ぶ格点の番
号の前には L を添えるものとする．また，南側と北側は対称であるため，
南側は  ’ をつけて表わす．   
トラス主構の格点部はガセットプレートによる添接構造となっており，
部材の接続にはリベットが用いられている．トラス主構上には床組 (図
-4.5)が形成されており，さらに床組上には 14 本の縦桁が等間隔に配置さ
れている（図-4.5）．一般部においてコンクリート床版と縦桁は非合成で
あるが，図-4.4 に示す破線の区間にはスタッドによる合成構造となって
いる (図-4.6)．また，図 に示す 5 箇所のエキスパンションジョイント
の位置では，コンクリート床版と縦桁は共に不連続である．支承は，橋脚
7 上のものが固定支承であり，橋脚 5,橋脚 6，および橋脚 8 上は図-4.7 に
示すようなローラーによる可動支承となっている． 
なお,崩落事故後，2008 年 1 月に米国運輸安全委員会(NTSB)が発表した
調査報告によると，図-4.4 の格点 U10，L11，U10’および L11’(西側,東
側で計 8 箇所)のにおけるガセットプレートの厚さが必要な板厚の半分以
下であったとされている．
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図-4.3 橋の一般図（出典:NTSB）I-35W  
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エキスパンションジョイントの位置 
 
南側(右岸側) 
U10 
U’10 
L’11 L11 
脆弱なガセットプレートの位置 
図-4.4  I-35W橋の側面図 
スタッド配置の位置 
L1 
U0 
L2 L3 L4 L5 L6 L７ L8 L9 
L10 L12 
L13 L14 
U14 U13 U12 U11 U9 U8 U７ U6 U5 U4 U3 U2 U1
橋脚 6 橋脚 7 
橋脚 8 
北側(左岸側) 
橋脚 5 
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図-4.5 I-35W 橋の構造(下方からの視点)  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-4.6 合成区間と非合成区間(北側スパン) 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-4.7 橋脚 5上の可動支承 
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４．２ I-35W の崩壊モード  
図-4.8に示した写真が I-35W橋の崩壊後の状況である．南側の側径間部
は支承が破壊され，東側に大きく変位すると共に北側へも約 6mほど移動
していることがわかる．これに対して，中央径間部はほぼ真下に落下して
いる．また，U10およびU’ 10付近上部のコンクリート床版が破壊されて
いる．北側の側径間部はUの字型に反り上がりコンクリート床版の損傷は
比較的少ない．さらに図 に崩壊事故現場近隣に設置されていた防犯ビデ
オカメラに収められた I-35W橋の崩壊の様子を示す．  
  
(a) 全体の写真 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
(b) 南側側径間の拡大写真 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-4.8 I-35W橋の崩壊後の状況(出展：MN/DOT4.12) 
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(4)  (3)  
(2)  (1)  
(5)  (6)   
 
図-4.9 I-35W の崩壊映像：路上監視カメラ(CNN) 
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４．３ 崩壊のメカニズム解析  
 
I-35W橋の崩壊メカニズムを明らかにするために，同橋の有限要素モデ
ルを作成し，崩壊プロセスの追跡を試みた．本来であれば，非線形解析に
より崩壊のプロセスを追跡するのが最も適切であると考えられる．しかし
ながら，汎用のFEMプログラムにおいて，破壊のような非線形性の強い挙
動の解を求めることは非常に困難である．よって本解析では，割線剛性を
用いた一連の線形解析により橋梁の剛性を低下させ崩壊のプロセスを追
跡した． 
 
４．３．１解析モデル  
 解析モデルを図-4.10に示す．解析モデルは実際のI-35W橋の構造条件を
なるべく満足するように作成した．鋼トラスおよび床組，縦桁，その他の
2次部材は2節点の一般梁要素でモデル化し，コンクリート床版は 4節点の
シェル要素を用いてモデル化した．各部材要素の中心軸は，実橋での各部
材の中立軸の位置と一致するように配置した．トラスの格点部は実際の結
合条件を考え，剛結合とした．また，縦桁とコンクリート床版の結合方法
に関して，非合成構造の区間においては鉛直荷重を主として伝達できるよ
うに，曲げ剛性を極端に小さくした梁要素を介して結合した．一方，合成
構造の区間ではスタッドのせん断剛性と等価なせん断剛性を与えた梁要
素を用いて結合した．荷重条件については，橋梁の自重 8051tfに加え，隣
接上部工の荷重 280tf (南側）， 500tf (北側），さらにNTSBの中間報告に従
い，表-4.1に示した工事資材および車両の重量 (総重量約 260tf)を図-4.11
に示す位置に載荷した．  
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東 
西 
南 
北 
図-4.10 解析モデル 
 
 
 
表-4.1 工事資材および車両の重量  
 
 
 
 
 
工事資材及び車両名称 重量（tf） 
Rock 85.3 
Sand 92.0 
B15 23.8 
B16 33.7  
D16 22.2  
  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
U’ 8(西側) 
U’ 8(東側) 
U14(西側) 
U14(東側) 
Rock Sand  
図-4.11 工事資材および車両の位置 
D16 B16 
B15 
 （車両 No は NTSB の中間報告による） 
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４．３．２ 解析方法  
 本解析では次のような手順で部材 (要素 )を逐次消去することにより，
I-35W橋の崩壊過程の追跡を行った．  
まず始めに，ある 1つの部材の欠損が崩壊の起点となったと仮定し，そ
の部材を構成する要素を消去する．この状態で線形自重解析を行ない，そ
の結果他の部材に生じる上縁応力 σ 1および下縁応力 σ 2が以下の条件式を
満たすとき，部材の終局状態とみなす．  
 
a) 軸力が引張の場合 
           または        (4.1)   uσσ 1 uσσ 2
uσ ：引張強度（ 552N/mm2）  
 
このとき部材要素を消去する．  
 
b)  軸力が圧縮の場合  
yσσσ 2
21              (4.2)   
yσ ：降伏応力（ 355 N/mm2）  
このとき部材要素の剛性を 1/1000に下げる．  
  
式(4.1)および式(4.2)と式 (4.3)から得られる条件を一般的な軸力と 1
軸曲げの終局強度相関式 4 . 11 )と比較すると図-4.12のようになる．一般的な
終局基準に比べて本解析の終局条件は高く設定してある．これは引張部材
の終局状態に関しては，部材の破断を想定し，また，圧縮部材の終局状態
に関しては，部材の軸力による全断面降伏を想定したためである．また，
通常のトラスの設計では，縦軸に近い部分に終局限界状態があるように設
計されていることにも配慮している．  
y
I
M
A
Pσ                 （4.3）           
A：部材断面積 (mm2) 
y ：部材中立軸からの距離 (mm) 
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I ：部材断面 2次モーメント (mm4)  
 
なお，図 -1の脆弱な格点部近傍に関しては応力が引張，圧縮ともに
200N/mm2に達した時点で部材を消去した．この格点での部材消去の基準
を 200N/mm2としたのは，ガセットプレート部の解析において接合してい
る各主部材の応力が 200N/mm2程度に達するとその部材の接合部のガセ
ットプレートが破壊に至ることを確認したためである．このような部材が
欠損または座屈するかの判定法が正しいことを確認するため，NTSB等か
ら公表されている文献や写真等を参照した．  
 
 
-2
-1.5
-1
-0.5
0
0.5
1
1.5
2
-1.5 -1 -0.5 0 0.5 1 1.5
0.1
pp M
M
P
P
pP
P  
  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
0.1
pu M
M
P
P  
a)の条件 
pM
M  
 
b)の条件 pP ：全塑性軸力 
 
pM ：全塑性モーメント 
uP ：座屈を考慮した終局強度 
 
図-4.12 終局強度相関図
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この状態で再び線形自重解析を行い，その結果をもとに上記と同様の欠損
判定を行う．この方法により筆者らは既報 4 . 1 3 ) , 4 14 )において実際の I-35W橋
の崩壊モードと一致する崩壊パターンを求め，その結果，崩壊の起点であ
る可能性が高いと考えられる部材は L9-U10の圧縮部材であることを特定
した． L9-U10斜材が崩壊の起点であると判断した理由は，図-4.8の写真
に見られる崩壊モードの特徴の一つとして， P8橋脚上の支点 L8が橋梁中
央方向に大きく移動しており，解析においても同様に支点 L8が橋梁中央方
向へ変位する崩壊モード (図 -4.13)は L9-U10斜材を最初に消去した場合
のみであったからである．よって，本論文では L9-U10斜材が初めに欠損
した場合の崩壊のメカニズムを示す．ただし，本解析では衝撃を含む動的
作用は考慮していない．  
 
 CL   
南側(右岸側) 
 
 
 
 
 
 
L8 
 
 
 
 
移動 
 
図-4.13 支点の変位方向  
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４．３．３ 崩壊のメカニズム  
 図-4.14 に解析で再現した I-35W 橋の崩壊メカニズムを，崩壊の特徴が
みられる  step1 から step5 の 5 段階に分けて示す．  
まず始めに，崩壊の起点として西側の L9-U10 斜材を欠損させる．これ
により ,西側 U10 格点部付近の部材に続いて東側 U10 格点部付近の部材が
終局状態に達する．これらの部材の欠損により中央径間部南側がたわみ始
めたのが Step-1 である．終局状態に達した部材の逐次消去により橋梁の
剛性が低下し，このたわみが進行すると，北側の U’10 付近の部材も終局
状態に達し，中央径間部全体が Step-2 のように落下し始める．Step-3 で
は中央径間部が落下すると南側側径間が中央に向かって変位し，橋脚 6 上
の支点部の変位量が沓座の 1/2 の長さを超えるため，可動支承が沓座から
はずれる .ことになる．これにより下弦材 L7-L8 が橋脚 6 上に乗ることに
なり，東側の下弦材 L7-L8 が終局状態に至ったため，バランスを失った
南側側径間が大きく東側に倒れ始めたのが Step-4 である．最後に一連の
動作により大きな曲げモーメントを受けた北側側径間の部材が終局状態
に達する．また，橋脚 8 上の支点部がいったん上方へ変位するため，支承
が沓座からはずれ，落下することになり Step-5 のような崩壊モードとな
る．  
このように，解析によって示した崩壊モードが実際の崩壊映像や崩壊後
の写真とほぼ一致していることから，今回の解析方法で実施した崩壊メカ
ニズムの解析は概ね実際の I-35W橋の崩壊過程を追跡している．また，
L9-U10斜材以外の部材を最初に欠損させても実際の崩壊モードとは一致
しないため，L9-U10斜材が初めに欠損したことが I-35W橋の崩壊の引き金
になった可能性が高いと考えられる．  
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（中央径間南側の崩落開始） 
Step-1 
東 
西 
南 
北 
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Step-2  
(中央径間北側の崩落開始) 
  南側側径間の中央径間方向への変位）
Step-3  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
（南側側径間の東側への倒壊）
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Step-4  
（最終的な崩壊モード） 
Step-5  
実際の崩壊写真(出典：NTSB4.12)) 
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４．４ U10格点部の応力状態の評価  
 
４．４．１ U10格点部の解析モデル  
 L9-U10斜材が崩壊の起点であるとしても，健全な斜材自体に突然損傷
が生じる可能性は低い．この L9-U10斜材が脆弱なガセットプレートを有
する格点U10に接合されていることを考えれば，U10格点部のガセットプ
レートとの接合部に初期の損傷が生じたことが推測できる．そこで，図
-4.15に示すようなU10格点部の有限要素モデル 4 . 15 ) , 4 .1 6 )を作成し，この部
分モデルを I-35W橋全体の有限要素全体モデルの対応する格点部に取り
付ける．このようにして， I-35W橋の全体挙動の中でのU10格点部の応力
状態を把握した．格点のモデル化において，ガセットプレートでは 4節点
の曲面シェル要素を用いた．また，リベットの結合条件に関しては，リベ
ットの軸剛性，せん断剛性および曲げ剛性を並進バネ要素および回転バネ
要素を用いて近似した．  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-4.15  U10 格点部のモデル  
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４．４．２ 解析条件  
U10格点部はガセットプレートの厚さが必要な板厚の半分以下である
1.27cm (0.5インチ )であったことに加え，ガセットプレートが図-4.16に示
すように，面外方向に最大で約 1.27cm (0.5インチ )変位していたことも確
認されている．これらの事実が U10 格点部の構造的な脆弱性にどの程度
寄与していたかを確認するため，表-2に示すCASE-1からCASE-3の 3パタ
ーンのモデルを主な解析の対象とした．  
前述のとおり， I-35W橋が崩落した当時，U10格点部の上方において床
版の補修工事が行われていた．このため，工事車両および工事資材等の重
量を合わせた総重量約 260tfの荷重が床版に乗っていたことになる．この
荷重がU10格点部に及ぼす影響は非常に大きいと考えられるため，解析に
おいてもこれを考慮し，自重に加え 260tfの工事荷重を載荷した．なお，
この工事荷重の影響の大きさを確認するため，工事荷重を載荷しない場合
の解析もCASE-4として行った．  
鋼材の応力 -ひずみ関係には NTSBより公表されている引張試験の結果
1 7 )を用いて 1次剛性を 2×105 N/mm2とし，2次剛性を図-10のように，降伏
応力を 355N/mm2，塑性ひずみ 20％のときの引張強度を 552N/mm2とする
バイリニア型を用いた．非線形解析は von Misesの降伏条件，関連流れ則，
等方硬化則を用いた．  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 図-4.16 U10 ガセットプレートの面外変形(出典：NTSB4.18)) 
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 表-4.2  U10 格点部の解析ケース 
 ガセットプレートの板厚 面外変形 工事荷重 
 
 
 
 
 CASE-1 1.27cm (0.5 インチ) あり あり 
CASE-2 1.27cm (0.5 インチ) 
 
 なし あり 
 
CASE-3 2.54cm (1.0 インチ) あり あり 
CASE-4 
 
 
1.27cm (0.5インチ) あり なし 
 
 
 
 
 
 552 
 
 
応
力
（N
/m
m
2 )）
） 
20％ 
355 
 
 
 
 
0 
 塑性ひずみ 
 
図-4.17 鋼材の応力－塑性ひずみ関係  
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４．４．３ 解析結果  
 図-4.18 に最も大きなひずみが生じた U10 格点部西側のガセットプレ
ート表面の相当塑性ひずみ分布図を示す．また，表-3 に同ひずみの最大
値を示す．CASE-1 が実際の条件下でのモデルであるが，L9-U10 斜材の
接合部付近のガセットプレートが塑性域に達していることが確認できる．
また，図-4.19 に示すように L9-U10 斜材が西側のガセットプレートを面
外に押し出すような変形を観察することができる．面外変形の生じていな
いガセットプレート (CASE-2)でも比較的大きな塑性ひずみが生じている
が，その最大値は CASE-1 の 1/3 程度である．ガセットプレートの板厚が
2.54cm (1 インチ )確保されている場合 (CASE-3)に関しては，わずかに塑
性化する部位が見られるものの，その最大値は 0.39%であり，ほぼ弾性域
内にあるといえる．一方，工事荷重を載荷しない場合 (CASE-4)でも，一
部塑性域に達しているが，値は小さい．  
以上より，ガセットプレートの板厚が過小であったこと，またガセットプ
レートが面外に変形していたことが U10 格点部の構造的な脆弱性に大き
く影響していたことが確認できた．さらに，工事車両および工事資材の重
量が，L9-U10 斜材の接合部付近のガセットプレートの降伏を加速させた
ことも確認できた．  
 
 
      表-4.3 相当塑性ひずみの最大値(西側表面のひずみ) 
  CASE-1 CASE-2 CASE-3 CASE-4 
 
相当塑性 
9.1 3.1 0.39 0.68  ひずみ(％) 
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CASE-1 (実際の条件)  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
CASE-2 (面外変形なし) 
 
 
図-4.18 相当塑性ひずみ分布図（その１）  
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CASE-3 (板厚 2 倍) 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
CASE-4 (工事荷重なし)  
 
 
図-4.18 相当塑性ひずみ分布図（その２）  
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図-4.19 ガセットプレートの変形（5 倍）  
 
 
４．５ リベットホールを考慮したガセットプレートの応力解析  
 
４．５．１リベットホールのモデル化の必要性について  
 前章の解析によって L9-U10 斜材の接合部のガセットプレートが実際の
条件下で降伏することを示した．しかしながら降伏後の相当塑性ひずみの
値は最大で 9.1%であり，一般的にこの程度の値で鋼材が破断する可能性
は小さい．これは解析に用いたガセットプレートのモデルではリベットホ
ールをモデル化していなかったため，ガセットプレートに生じる応力があ
る程度緩和されていたためと考えられる．つまり，リベットホールをモデ
ル化した場合，ガセットプレートの有効断面積の減少による応力の増加や
応力集中が見込まれるため，より大きなひずみが生じることが予想される．
そこでリベットホールをモデル化したガセットプレートの有限要素モデ
ルを作成し，ガセットプレートの損傷の程度の違いを検討する．  
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４．５．２ 解析モデルの妥当性 
 リベットホールをモデル化するためには， 1要素の寸法を非常に小さく
しなければならないため，前章と同様にU10格点部全体をモデル化する場
合，数十万要素を必要とする．このためモデル化するガセットプレートの
範囲を図-4.20の (a)に示すL9-U10斜材の接合部付近のみとした．図-4.21
の (a)に示すように，斜材を梁要素でモデル化し，その下端に外力を加え
た．外力は 5章の解析で得られた斜材の軸力と面内曲げモーメント（偶力）
の和である．また，境界条件は青の破線で示した部分の変位および回転を
拘 束 し た ． 斜 材 か ら ガ セ ッ ト プ レ ー ト へ の 力 の 伝 達 に 関 し て は ， 図
-4.21(b)に示すように中心の節点から，16本のばね要素を配し，これらの
ばね要素にリベットの軸剛性およびせん断剛性をばね定数として与えた
1 9 )．1つのばね要素に割り当てるばね定数は，リベット 1本のせん断ばね乗
数を K とし，１つのばね要素のばね定数を とすると，図-4.22により式
(4.4)が得られる．  
k
 
8
4sin
8
3sin2
8
2sin2
8
sin2 222 πkπkπkπkK        (4.4) 
 
式(4.4)からばね要素のばね定数 k を求め，ばね要素が圧縮力を受ける場
合に適用し，ばね要素が引張力を受ける場合のばね定数は限りなく 0に近
い値とした． 
また，図-4.20の (b)に示すガセットプレートのL9-U10斜材の接合部のみ
を対象としたリベットホール付き部分モデルが U10格点部全体のモデル
と力学的に等価であることを示すために，予備解析を行った．U10 格点
部全体のモデルが L9-U10斜材から受ける力と等価な外力をリベットホー
ル付き部分モデルに入力し，その解析結果の妥当性を検討する．本論文を
通して，ひずみ量により損傷の評価を行っているため，両モデルの等価性
の判定は予備解析の解析結果から得られる，ひずみのコンター図を比較し
て行った．これを図-15に示す．図-4.23の (a)および (b) の両者を比較する
と，ひずみの分布状態は多少の差異はあるものの，ほぼ一致した結果であ
ることが確認できる．よって，このリベットホール付き部分モデルが全体
のモデルの代替として利用できるものとみなし以降の解析を行う．  
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 (a) 対象部分 (b) リベットホール付き部分モデル 
 
 
図-4.20 解析対象  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
外力 F ばね要素 
(b) リベットホール部 (a) 解析条件 
（拡大図） 
図-4.21 解析モデル 
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8
π 8
π 8
π 8
π 圧縮力(P) 
リベットの中心節点 
変位(δ) 
リベットホール 
引張力(P) 
ばね要素：ばね定数 k  
 
ばね要素の P－δ関係 ばね要素の配置 
 
 
図-4.22 ばね定数 k の決定  
 
 
 
 
 
 
 
(b) リベットホール付き部分モデル (a) U10 格点部全体のモデル 
 
図-4.23 相当塑性ひずみの分布状状態の比較 
４．５．３ 解析条件  
 解析条件は，前章の解析におけるCASE-1，CASE-2， CASE-3，CASE-4
に対応するものを，それぞれCASE-1’，CASE-2’,  CASE-3’，CASE-4’とし
た，構成則は図-10と同様とし，von Misesの降伏条件，関連流れ則，等方
硬化則を用いて非線形解析を行った．  
 
４．５．４ 解析結果  
 図-4.24 に相当塑性ひずみの分布図を示す．また表-4.4 に各 CASE で生
じた最大ひずみの値を示す．全ての CASE において，リベットホール付き
部分モデルの方が U10 格点部全体のモデルよりも大きな相当塑性ひずみ
を生じさせる結果となった．特に最上段のリベットホールの周辺の塑性ひ
ずみが大きな値を示すことが確認できた．  
実際の条件を用いて解析した CASE-1’では，全載荷荷重の 85％の荷重を
載荷した時点で相当塑性ひずみが 20.9％となり，それ以降の荷重の増分に
対しては，急激なひずみの増加により計算が収束せず解を得ることができ
なかった．このことは実際の挙動においては，ガセットプレートが破断に
至ることを意味すると考えられる．一方，CASE-2’ ～CASE-4’においては
CASE-2 ～ CASE-4 と比較して大きな相当塑性ひずみを生じる結果とな
ったが，ガセットプレートが破断に至る可能性は小さいと考えられる．  
 
 
 
         表-4.4 相当塑性ひずみの最大値 
  
 
CASE-1’ CASE-2’ CASE-3’ CASE-4’   
 
相当塑性  
20.9 以上 4.5 1.7 9.6 ひずみ
(％) 
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CASE-4’  
(工事荷重なし) 
CASE-1’  CASE-2’  
(面外変形なし)      (実際の条件)  
CASE-3’  
(板厚 2 倍) 
図-4.24 相当塑性ひずみ
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４．５．５ 破断曲線  
図-4.25に示すように， CASE-1’において，ガセットプレートに見られ
る相当塑性ひずみの最大値の分布形状と，実際に破断したがセットプレー
トの破断曲線の形状がよく一致している．このことから，この部分モデル
によって比較的高い精度で解析が行われたことが確認できる．  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
(a) 実際の破断曲線 (b) CASE-1’ひずみ分布図 
 (出典：NTSB
 
 
 
 
４．５．６ 終局基準の検討 
 崩壊のメカニズム解析の「４．３．２ 解析方法」において，脆弱な格
点 部 付 近 の 主 構 部 材 の 終 局 基 準 を 部 材 の 応 力 が 圧 縮 ， 引 張 と も に
200N/mm2に達した時点であると定めた．この基準についての検討を実際
の板厚 0.5インチを有し，曲げ変形のないガセットプレートの部分モデル
を用いて行った．斜材の軸力を徐々に増加させていった場合の応力（軸力
を斜材の断面積で除した）とガセットプレートに生じる相当塑性ひずみの
関係は図-4.26のとおりである．圧縮，引張ともに応力が概ね 200N/mm2に
近づくにつれてひずみの値が発散していく結果となった．このことから
「４．３．２ 解析方法」に定めた脆弱な格点部付近の部材の終局基準は
適当であるといえる．  
(実際の破断曲線を黒線で図示) 17)) 
 
図-4.25 破断曲線 
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図-4.26  斜材の応力とガセットプレートの  
相当塑性ひずみの関係  
 
 
４．６ ガセットプレートの耐荷力向上の可能性について     
 
４．６．１ 補剛材の取り付けによる耐荷力向上  
AASHTOではガセットプレートの自由辺長 を式 (4)により制限してい
る
L
4 . 11 ) ． 式 (4.5) に U10 ガ セ ッ ト プ レ ー ト の 自 由 辺 長 =69cm ， 板 厚L
t =1.27cmを代入すると /L t =54.3となり，この式を満たしていないことに
なる．  
yσt
L 35550                    (4.5)   
 
ｙσ ：降伏応力（ 355 N/mm2）  
 
そこで今回のような事故を未然に防止する方策の一つとして，なるべく簡
便な補強方法を検討する．U10 ガセットプレートの破壊は図-4.19 に示し
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たように L9-U10 斜材の上端が，ガセットプレートを面外に押し出すよう
にして生じた．このときのガセットプレートの面外変形を拘束するために，
図-4.27 に示すような鉛直補剛材をガセットプレートの内側に取り付ける
ことにする．これを図-4.28 のように CASE-1’のモデルを用いてモデル化
し，ガセットプレートに生じる相当塑性ひずみが低減されることを前章と
同様の解析を行い確認する．  
 
 
 
 
 
 
補剛材 
 
 
 
 
 
 
図-4.27 補剛材の取り付け位置  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-4.28 補剛材付き解析モデル 
20cm 2.54cm 
69cm 
補剛材 
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４．６．２ 解析結果  
 補剛材を取り付けることにより面外方向の剛性を向上させた結果，解析
によって生じた相当塑性ひずみの最大値は 7.4％にとどまった．図-4.29に
示した相当塑性ひずみの分布状態が工事荷重の載荷されていない場合で
ある図-4.24の CASE-4’の塑性ひずみの分布状態に近いことからも示され
るように，ガセットプレートの変形は補剛材により抑制され，ガセットプ
レートの応力状態は工事荷重が載荷される以前の状態にまで低減される．
つまり補剛材を適切に取り付けることにより U10格点部の耐荷力を向上
させることが可能である．  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-4.29 相当塑性ひずみ図  
 
 
４．７ I-35W橋崩壊原因の考察および崩壊回避の可能性について  
 
 I-35W橋全体を対象にした梁要素モデルを用いた崩壊のメカニズム解
析により，崩壊の起点がU10格点部付近であることを特定した．U10格点
部のガセットプレートの板厚が必要な板厚の半分以下であったこと，また
ガセットプレートが面外変形を起こしていたこと，そしてU10格点部の上
方に約 260tfの工事資材等の荷重が載荷されていたことの 3つの条件を考
慮し，U10格点部の解析を行った．その結果，U10格点部のガセットプレ
ートが L9-U10斜材から西側へ面外方向の力を受けることにより変形し，
降伏することを確認した．さらにリベットホールをモデル化したガセット
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プレートモデルを用いて解析することによって最上段のリベットホール
周辺に，極めて大きな相当塑性ひずみが生じることを確認した．この相当
塑性ひずみはガセットプレートを破断させるために十分な大きさであっ
た .つまり ,応力の集中するリベットホール周辺を起点として破断が生じ，
そ れ が ガ セ ッ ト プ レ ー ト 全 体 に 広 が っ た と 推 測 さ れ る ． し た が っ て ，
I-35W橋は U10格点部のガセットプレートが破断することにより L9-U10
斜材が格点部からはずれ ,崩壊のメカニズム解析で示した過程で橋梁全体
の崩壊に至ったと考えられる．  
 また，今回の解析ではU10格点部の脆弱性に関連すると考えられる上記
の 3つの条件を場合分けして行ったが， 3つの条件うち，いずれか 1つの条
件が回避できると仮定した場合（CASE-2 ～CASE-4）では，ガセットプ
レートの破断は起きない結果となった．すなわち ,  I-35W橋の崩壊は 3つの
条件が全て重なったため引き起こされたものと考えられる．  
 一方，崩壊回避の可能性については，崩壊以前に U10 格点部のガセッ
トプレートに補剛材を取り付けることを想定して，補剛材を取り付けた場
合，解析によってガセットプレートに生じる相当塑性ひずみの分布状態は ,
工事荷重を載荷していない場合のひずみの分布状態とよく一致していた．
さらに，相当塑性ひずみの最大値は工事荷重を載荷していない場合の値よ
り小さい．この結果と実際に工事荷重が載荷される以前はガセットプレー
トは破断していなかったという事実から，補剛材を取り付けていれば U10
格点部のガセットプレートは破断していなかったと推察される．つまり，
事前にこのような補強が実施されていれば，I-35W 橋の崩壊は回避できた
可能性があると言える．  
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5 章 
 
 
 
鋼トラス橋格点部の強度照査方法の提案 
 
 
 
 
 
 前章で示したように，鋼トラス橋の格点部の設計基準は，日本の道路橋
示方書の設計基準，本州四国連絡橋設計基準，あるいは米国の FHWA の
設計基準のそれぞれの間で大きく異なっている．これは，それぞれの設計
基準で想定されているガセットプレートの終局挙動が異なるためである．
そこで，本章では崩落した I-35W 橋の格点部の実際の破壊性状を検証す
ることにより，実状に即した格点部の強度照査の方法を提案する．  
 
 
５．１ I-35W 橋の格点部の破壊性状 
 
図 5-1(a)は I-35W 橋の崩壊の起点となったと考えられる西側 U10 格点
部の破壊状況であり，図 5-1(b)は西側 U10 格点部が破壊したことにより，
続いて破壊したと考えられる東側 U10 格点部の破壊状況である．図中に標
記した U9/U10 は上弦材(引張部材），U10/U11 は上弦材(圧縮部材)また，
L9/U10 は斜材(圧縮部材)，U10/L11 は斜材(引張部材)であり，U10/L10 は
垂直材(引張部材)である．両格点部にいて，上弦材 U9/U10 と斜材 L9/U10
は格点部のガセットプレートから完全に断絶しているが，上弦材 U10/U11，
斜材 U10/L11 および垂直材 U10/L10 はガセットプレートにより一部連結し
たままの状態である．また，図-5.2 にこれらの格点部のガセットプレー
トに見られる破断状況を破断曲線として図示する．
 
 
 75
  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
U10/U11  
U10/U11
L9/U10  
U9/U10  
U10/L10  
U10/L11
U10/L10
L9/U10  
U9/U10  
(a) 西側 U10 格点部 
    (b) 東側 U10 格点部 
図-5.1 格点部の破壊状況5.1) 
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(a)  西側 U10 格点部のガセットプレート(外側) 
 
(b)  西側 U10 格点部のガセットプレート(内側) 
 
図-5.2 ガセットプレートの破断曲線（その１） 
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(c) 東側 U10 格点部のガセットプレート(外側) 
 
(d) 東側 U10 格点部のガセットプレート(内側) 
 
図-5.2 ガセットプレートの破断曲線5.2)（その 2） 
 
P
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東西の U10 格点部の各ガセットプレートに見られる破壊性状を，図-5.2
の破断曲線をもとに区別すると，次の 4 種類の破壊性状に分けることがで
きる． 
 
 
 
 
 
破壊性状① 
図-5.3(a)に示す位置近傍において斜材の軸力によりブロックせん断破
壊破壊が生じている  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
(a) 破壊性状①  
 
 破壊性状② 
 図 -5.3(b)に示す位置近傍のリベットホールに沿った有効断面もしくは
全断面において，斜材の軸力の水平方向分力により，ガセットプレート
が降伏しているか，もしくは破断している．  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
(b) 破壊性状② 
 
図-5.3 U10 格点部のガセットプレートの破壊性状 （その１） 
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 破壊性状③ 
 図 -5.3(d)に示す位置近傍のリベットホールに沿った有効断面もしくは
全断面において，上弦材の軸力によりガセットプレートが降伏している
か，もしくは破断している． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 (c) 破壊性状③ 
 
 
図-5.3 U10 格点部のガセットプレートの破壊性状 （その２） 
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５．２ U10 格点部のガセットプレートの強度照査 
 I-35W 橋の崩落の起点であるとされる西側 U10 格点部の圧縮斜材側のガ
セットプレートに着目し，ガセットプレートに作用していた弦材および腹
材の軸力に対して，前節で示した破壊性状①，破壊性状②および破壊性状
③が生じるかどうかを，以下に提案する強度照査式により検証する．事故
当時にガセットプレートに作用していたと考えられる斜材の軸力は，4 章
で FEM の解析結果から得たものを用いる．図-5.4 に照査の対象とする西
側 U10 格点部のガセットプレートの破壊性状を示す． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
                                        
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
破壊性状③ 
斜材L9/U10の軸力 
10410825N 
 
破壊性状① 
破壊性状② 
上弦材U9/U10の軸力 
6754295N 
破壊性状① 
破壊性状② 
破壊性状③ 
図-5.4 西側 U10 格点部のガセットプレート (上:外側，下：内側) 
斜材L9/U10の軸力 
10410825N 
 
上弦材U9/U10の軸力 
6754295N 
破壊性状② 
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(a) 破壊性状①の検証 
 破壊性状①をブロックせん断破壊に対する強度照査式と関連させて検
証する．図-5.5(a)の破線①で示すリ位置のリベット列に沿った有効断面
にせん断破壊が生じ ,破線②で示す位置の全断面が降伏するとする．図
-5.5 の破線①に沿った有効断面のせん断破壊に対する強度を とすると， suR
 
nusu AfR 31         (5.1) 
 
uf ：引張強度（ 552N/mm
2） 
nA ：有効断面積（ここでは図-5.5 の破線①に沿った断面積） (mm2) 
 
また，図-5.5(a)の破線②に沿った全断面の圧縮降伏に対する強度を と
すると， 
yR
 
gyty AfR            (5.2) 
 
yf ：降伏応力（355 N/mm2）  
gA ：全断面積（ここでは図-5.5(a)の破線②に沿った断面積） (mm2) 
 
ただし，今回の U10 格点部の強度照査では，式(5.2)に替えて式(5.3)を用
いる．図-5.6に示すように，ガセットプレートの中立面と斜材の中立面には偏心して
いる．ガセットプレートは軸力に加えて，この偏心から生じる曲げモーメントを受ける
ことになる．特に接続されている斜材が圧縮軸力を有する場合，終局時にガセットプレ
ートは，この曲げモーメントの作用による面外方向の変形が卓越する．接続されている
斜材が圧縮部材の場合，式(5.3)を用いる理由はこの挙動を考慮に入れるためであ
る．  
 
1
u
cy
p
cy
N
R
M
eR
        (5.3) 
pM :全塑性モーメント (N・ mm) 
uN :圧縮力が作用する部位の座屈を考慮した圧縮耐力 (N) 
e：ガセットプレートと接続部材の中立面の偏心量(mm) 
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e＝31.8(ｍｍ) 
図-5.6 A―A 断面 
 
斜材の中立面 
ガセットプレー トの中立面 
破線① 
破線② 
A
711.2 
805.4 
A
図-5.5 (b) 部材長 l の算出 
la 
lb
lc
 
3
cba llll 
斜材の圧縮軸力 
図-5.5(a) 破壊性状①の照査 
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以上に定義した強度式をもとに，破壊性状①に対する強度照査を行う． 
  
① の算出 suR
 
式(5.1)において， 
)/(552 2mmNfu   
)(6.140057.12)104.254.805(2 2mmAn   
 
であるから，  
)(89376526.14005552312 NRsu   
② の算出 tyR
 
式(5.3)において， 
)(20360927355
4
7.122.7112
2
mmNM p   
N uは道路橋示方書の圧縮部材の耐荷力曲線より求める．  
このとき部材長 l は図-5.5(b)より，以下のように定める．  
 
3
cba llll   
)(155 mml a b， )(340 mml  ， )(200 mmlc   
)(232
3
200340155 mml   
よって，無次元化細長比 λと道路橋示方書の耐荷力曲線5.4)を利用して，  
 
827.0λ より  )/(233 2mmNσcr 
 
が得られる．その結果，圧縮耐力は  
 
)(42090242337.122.7112 NNu   
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また， はガセットプレートの中立面と，斜材のフランジの中立面との偏心量であるが，
ここではさらにガセットプレートの初期たわみ量も加えることにより， 
e
 
)(5.447.128.31 mme   
 
となる．ここで式(5.3)より 
 
1
420902420360927
5.44  cycy RR  
)(413000 NRcy   
 
 以上より破壊性状①に対する終局強度 は  1R
 
)(93506521 NRRR cysu     ∵斜材 L9/U10 の軸力：   )(10410825 N
 
となり，U10 格点部が破壊した時点で圧縮斜材側のガセットプレートに作
用していた斜材 L9/U10 の軸力と比較的よく一致する．  
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(b) 破壊性状②の検証 
 破壊性状②についても，破壊性状①の場合と同様にして終局強度の照査
を行う．斜材 L9/U10 の軸力の水平方向分力によって，図-5.7 の破線①で
示す位置のリベット列に沿った有効断面にせん断破壊が生じ,破線②で示
す位置の全断面が降伏するとする．この場合もガセットプレートの対象と
する部分は水平方向の圧縮力を受けるため，式(5.1)および式(5.3)をもち
いる．  
 
 
 
 
1013.5 
 
 
 
 
1021.9  
破線①  
破線②  
 
 図-5.7 破壊性状①の照査 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-5.7 (b) 部材長 l 
l 
斜材の圧縮軸力の
水平分力 
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① の算出 suR
 
式(5.1)において， 
 
)/(552 2mmNfu   
)(5.90007.12)124.255.1013( 2mmAn   
 
であるから，  
 
)(57370395.9000552312 NRsu   
 
② の算出 cyR
 
式(5.3)において， 
 
)(29255949355
4
7.129.10212
2
mmNM p   
 
また ,(a)と同様にして，N uは道路橋示方書の圧縮部材の耐荷力曲線より求
める．このとき部材長 lは図-5.7(b)より  
 
)(95 mml   
 
よって，無次元化細長比 λと道路橋示方書の耐荷力曲線5.4)を利用して，  
 
337.0λ より  )/(328 2mmNσcr 
 
が得られる．その結果，圧縮耐力は  
 
)(85136533287.129.10212 NNu   
 
となるから，式(5.3)は 
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1
851365329255949
5.44  cycy RR  
となり， 
 
)(610771 NRcy   
 
以上より破壊性状②に対する終局強度 は  2R
 
)(63478102 NRRR cysu    
 
∵斜材 L9/U10 の軸力の水平方向分力：  )(6320858 N
 
となり，破壊性状②に対する終局強度は，斜材 L9/U10 の軸力の水平方向
分力とほぼ一致している．  
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(c) 破壊性状③の検証 
 破壊性状③について，終局強度の照査行う．上弦材 U9/U10 の軸力に
より，図-5.8 の破線①で示す位置のリベットホールに沿った有効断面に引
張破壊が生じ，破線②で示す位置の全断面が降伏するとする． 
 
  
 
上弦材の引張軸力 
 711.2
 
 
 
968.5
 
 
 
 
 
 
 
 
図-5.8 の破線①に沿った有効断面の引張破壊に対する強度を とすると， tuR
 
nutu AfR         (5.4) 
 
uf ：引張強度（ 552N/mm2） 
nA ：有効断面積（ここでは図-5.8 の破線①に沿った断面積） (mm2) 
 
また，図-5.8 の破線②に沿った全断面のせん断降伏に対する強度を と
すると 
syR
 
gysy AfR 31      (5.5) 
 
yf ：降伏応力（355 N/mm2）  
gA ：全断面積（ここでは図-5.8 の破線②に沿った断面積） (mm2) 
破線① 
破線② 
図-5.8 破壊性状③の照査 
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以上に定義した強度式をもとに，破壊性状③に対する強度照査を行う． 
 
① の算出 suR
式(5.4)において， 
)/(552 2mmNfu   
)(6.64517.12)84.252.711( 2mmAn   
 
であるから，  
 
)(71225666.64515522 NRsu   
 
② の算出 syR
 式(5.5)において， 
 
)(355 Nf y   
)(9.122997.125.968 mmAg   
  
であるから， 
 
)(50421069.12299355312 NRsy   
 
よって，破壊性状③に対する終局強度 は  3R
 
         )(121646723 NRRR sysu   
 
∵上弦材 U9/U10 の軸力：  )6754295N
 
となり，破壊性状③に対する終局強度 は，上弦材 U9/U10 の軸力を大幅
に上回っている． 
3R
 
以上で検証を行った，破壊性状①～③について，提案した強度照査式から
算出された終局強度と，その破壊性状を生じさせたとする荷重との関係を
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表-5.1 に示す．この表から分かるように，破壊性状①および破壊性状②
については，提案した強度照査式から得られた終局強度と荷重の値は比較
的よく一致している．また，破壊性状②の照査で用いた強度照査式は，本
論文において初めて提案したガセットプレートの危険断面についての強
度照査式であるが，この強度照査式から得られた値と，荷重の値との誤差
は 0.4％であり，FWHAの定める危険断面に対する強度照査式による誤差
（32.7%）5.3)に比べても良い精度で強度が求められていることから，実状
に即した強度照査式であると言える．しかしながら，破壊性状③の照査に
用いた強度照査方法は，強度照査式から得られた値と，荷重の値に非常に
大きな誤差があるため，実状を反映したものではないと思われる．つまり，
破壊性状③は橋梁の崩壊初期のU10 格点部の荷重状態で生じたものではな
く，橋梁が崩壊する過程の形状変化により弦材の断面力が極端に増加した
際に生じたものと考えられる． 
 
 
 表-5.1 終局強度と荷重の関係  
 
 
 
 
 
 
 
破壊性状 
強度照査式か
ら算出した終
局強度(N) 
破壊性状を生
じさせたとす
る荷重(N) 
荷重の種類 
誤差
(%) 
① 9519891 10410825 斜材L9/U10の軸力 -10.2 
② 6573640 6320858 斜材L9/U10の軸力の水平方向分力 ＋0.4 
③ 12164672 6754295 上弦材U9/U10の軸力 ＋80.1
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５．３ ガセットプレートの強度照査方法の提案 
 既存のガセットプレートの強度照査方法の中から有用であると考えら
れるものに加え，本論文で提案するガセットプレートの強度照査方法をま
とめて示す．なお，ここに示す強度照査式は，ガセットプレートに生じる
各破壊性状に対する終局強度の照査式であり，安全率や部分安全係数等は
用いて表示はしないこととする． 
 
(a)引張破断に対する終局強度 
 引張破断に対する終局強度(図-5.9)は次式により算出する． 
 
             tbfR eu         （5.6） 
ここで， 
 
uf ：引張強度(N/mm
2) 
eb ：有効幅5.6)（b dbe 8.0  b :ボルト群の幅 ボルト群の長さ）(mm)  d :
t ：ガセットプレートの板厚(mm)  
 
であり， 
22 PR＞  ,  ，    (5.7) 32 PR＞ LPR＞2
 
であることを照査する． 
 
3P
1P  2P 
 
 
 
 
 
 
 
 
 有効幅b  
RP  LP  
b
d
図-5.9 引張破断位置と有効幅 
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(b)ブロックせん断破壊に対する終局強度（図-5.10） 
 
b-1) ガセットプレートに連結される部材が引張部材の場合，式(5.8)，
式(5.9)から算出する R のうち，の小さいものを採択する． 
 
tgysnu AfAfR  31         (5.8) 
tnusgy AfAfR  31         (5.9) 
ここで， 
 
snA ：せん断力が作用する断面の有効断面積(mm
2) 
tgA ：引張力が作用する断面の全断面積(mm
2) 
sgA ：せん断力が作用する断面の全断面積(mm
2) 
tnA ：引張力が作用する断面の有効断面積(mm
2) 
 
であり， 
22 PR＞  ，  ，     (5.10) 32 PR＞ LPR＞2
 
であることを照査する． 
 
 
b-2) ガセットプレートに連結される部材が圧縮部材の場合の終局強度
は，次式により算出する      
 
cysnu RAfR  31           (5.11) 
∵ 1
u
cy
p
cy
N
R
M
eR
           (5.12) 
ここで， 
pM ：圧縮力が作用する断面の全塑性モーメント(N・ mm) 
uN ：圧縮力が作用する部位の座屈を考慮した圧縮耐力 (N) 
e  ：ガセットプレートと接続部材の中立面の偏心量(mm) 
 
であり， 
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12 PR＞  ， 2        (5.13) RPR＞
 
であることを照査する． 
 
 
3P
1P  2P 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
:せん断を受ける断面 
:引張，または圧縮を 
受ける断面 2
1  
RPLP  
図-5.10 ブロックせん断破壊 
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(c) 水平方向の危険断面におけるせん断破壊に対する終局強度（図-5.11） 
 
c-1)  引 張 斜 材 が 連 結 さ れ る 側 の ガ セ ッ ト プ レ ー ト の 終 局 強 度 は 式
(5.14)，式 5.15 から算出する R のうち，の小さいものを採択する． 
 
tgysnu AfAfR  31         (5.14) 
tnusgy AfAfR  31               (5.15) 
 
ここで， 
 
snA ：せん断力が作用する断面の有効断面積(mm
2) 
tgA ：引張力が作用する断面の全断面積(mm
2) 
sgA ：せん断力が作用する断面の全段面積(mm
2) 
tnA ：引張力が作用する断面の有効断面積(mm
2) 
 
であり， 
θPR cos2 2＞         (5.16) 
 
であることを照査する． 
 
c-2) 圧縮斜材が連結される側のガセットプレートの終局強度は，次式に
より算出する 
 
cysnu RAfR  31           (5.17) 
∵ 1
u
cy
p
cy
N
R
M
eR
           (5.18) 
ここで， 
pM ：圧縮力が作用する断面の全塑性モーメント(N・ mm) 
pN ：圧縮力が作用する部位の座屈を考慮した圧縮耐力 (N) 
e  ：ガセットプレートと接続部材の中立面の偏心量(mm) 
 
であり， 
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11 cos2 θPR＞          (5.19) 
 
であることを照査する． 
 
3P
1P  2P 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
c-3) 垂直材の連結がないガセットプレートの場合(図-5.12)，危険断面
のせん断破壊に対する終局強度は次式により算出する 
 
snu AfR 31            (5.20) 
 
ここで， 
 
snA ：せん断力が作用する断面の有効断面積(mm2) 
 
であり， 
2211 coscos2 θPθPR ＞       （5.21）  
 
であることを照査する． 
 
 
:せん断を受ける断面 
:引張，または圧縮を受
ける断面 
21  
RPLP  
図-5.11 水平方向の危険断面による破断 
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1P  2P
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
:せん断を受ける断面 
21  
RPLP  
図-5.12 垂直材の連結を有しないガセットプレート 
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(d) 鉛直方向の危険断面におけるせん断破壊に対する終局強度（図-5.13） 
 
d-1)  引 張 斜 材 が 連 結 さ れ る 側 の ガ セ ッ ト プ レ ー ト の 終 局 強 度 は 式
(5.22)，式(5.23)から算出する R のうち，の小さいものを採択する． 
 
tgysnu AfAfR  31          (5.22) 
tnusgy AfAfR  31          (5.23) 
ここで， 
 
snA ：せん断力が作用する断面の有効断面積(mm
2) 
tgA ：引張力が作用する断面の全断面積(mm
2) 
sgA ：せん断力が作用する断面の全断面積(mm
2) 
tnA ：引張力が作用する断面の有効断面積(mm
2) 
 
であり， 
22 sin2 θPR＞         (5.24) 
 
であることを照査する． 
 
 
d-2) 圧縮斜材が連結される側のガセットプレートの終局強度は，次式に
より算出する 
 
cysnu RAfR  31           (5.25) 
∵ 1
u
cy
p
cy
N
R
M
eR
           (5.26) 
ここで， 
pM ：圧縮力が作用する断面の全塑性モーメント(N・ mm) 
pN ：圧縮力が作用する部位の座屈を考慮した圧縮耐力 (N) 
e  ：ガセットプレートの面外変形による偏心量(mm) 
 
であり， 
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11 sin2 θPR＞           (5.27) 
 
であることを照査する． 
 
 
3P
1P  2P 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
:せん断を受ける断面 
:引張，または圧縮を受
ける断面 21  
RPLP  
図-5.13 鉛直方向の危険断面による破断 
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(e) リベットのせん断破壊に対する終局強度5.5)  
  
 図-5.14 の各リベット群のせん断破壊に対する終局強度は次式により算
出する． 
 
rs AnfR           (5.28) 
 
ここで， 
 
n ：各リベット群のリベットの本数 
sf ：リベットのせん断強度(N/mm
2) 
rA ：リベットの断面積(mm
2)  
 
であり，各リベット群によって連結されている部材の軸力 に対して， ιP
 
ιPR 2              (5.29) 
 
であることを照査する． 
さらに，端抜けによるガセットプレート破断を防止するために，縁端距離
および，リベット間隔d は，リベット 1 本あたりのせん断強度を h
 
rs AfR )1(             (5.30) 
 
とすると， 
 
)1(Rhtfu   かつ       (5.31) )1(Rdtfu 
 
を満たす必要がある． 
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3P
1P  2P 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
:リベット群 
RP  LP
図-5.14 リベットのせん断破壊 
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(f) 局部座屈に対する検討 
 
 ガセットプレートの局部座屈を防止するため，図-5.15 に示すガセット
プレートの自由辺長 および，弦材と腹材の連結部の離れ量 ， および
を制限する 
fl 1l 2l 3l
 
f-1) 自由辺長 は式(5.32)により規定するfl 5 . 7 ) - 5. 8 )．  
 
y
f
σt
l 35550           (5.32) 
ここで， 
 
t ：ガセットプレートの板厚(mm)  
 
ある． 
2)  弦材と腹材の連結部の離れ量 ， および は式(5.33)により規定
ト 単位幅の
y ：鋼材の降伏応力(N/mm
2)  σ
で
 
1l 2l 3l
する．これはガセットプレー に 仮想柱を考え，これが
座屈を生じずに，降伏強度まで耐えられる距離を制限するもので
ある． 
f-
y
e
σ
Eπ
t
l
12
2
        （5.33）  
ここで， 
 
3
321 lllle
 (mm) 
：ガセットプレートの板厚(mm)  t
y ：鋼材の降伏強度(N/mm
2) σ
E ：鋼材のヤング係数(N/mm2)  
 
ある． で
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1P  2P  
RP  LP  
図-5.15 局部座屈に対する検討  
3P
fl
fl
2l
ｃ 
ｃ 
1l  
3
 
 
 
 
 
 
 
 
l 
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6 章 
 
 
結論 
 
 
 
 
  
戦後の建設ラッシュから 50 年近くが経た現在，我が国に存在する約 15
万の橋梁のうちの数多くが，その更新または補修を必要とする時期を迎え
ている．そこで，現在供用下にある橋梁の安全性を損なうことのないよう
に，効率的に維持管理していくことが求められている．しかしながら近年，
橋梁の維持管理の点では先進国とされる米国において，鋼トラス橋(I-35W
橋 )が突然崩落するという事故が発生した．後の米国安全運輸委員会の調
査報告では，崩落の原因は脆弱なガセットプレートの破壊によるものであ
るとされた．本来であれば，ガセットプレートは十分な強度を有し，崩壊
の起点となるとは考えにくい部材である．それゆえに，日本においても，
また，米国においてもガセットプレートの詳細な強度照査が十分にはなさ
れていなかったことが事実である．そこで本論文では，崩落の原因となっ
た I-35W 橋の格点部の損傷評価を FEM プログラムを用いて行った．これに
より，ガセットプレートの終局限界状態での力学的挙動を把握した．さら
に，同格点部のガセットプレートの破壊性状を検証することにより，ガセ
ットプレートの強度照査の方法を，既存の強度照査方法に加えて提案する
に至った． 
 
 1 章では，本研究の背景と目的について述べた．日本に存在する橋梁の
多くが適切な維持管理を必要としている実状について述べた．また，日本，
米国および諸外国の橋梁の点検体系を示し，それらを比較した．そして近
年の鋼トラス橋の事故を踏まえ，トラス格点部の強度照査の必要性を示し
た．  
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 2 章では，一般的な鋼トラス橋の構造と力学的な挙動について説明した．
鋼トラス橋は三角形を形成する主構部材から構成される構造であり，これらの主構部材を
連結している部材が格点部のガセットプレートであることを述べ．これにより鋼トラス橋
においては，格点部が構造的に重要となる部位であることを明示した．  
 
 3 章では，既往のトラス格点部に関する研究について述べた．現在周知
されているガセットプレートの基本的な力学的挙動について説明した．ま
た，既存のガセットプレートの設計基準を示した．具体的には，道路橋示
方書の設計基準，本州四国連絡橋建設時の設計基準，米国 FWHA の設計
照査式および Eurocode の設計基準の比較対照である．さらに，ブロック
せん断破壊と呼ばれる添接部で生じる終局限界状態のメカニズムについ
て説明し，諸外国で使用されているブロックせん断破壊に対する強度照査
式を示した．  
 
4章では，FEMにより崩壊した I-35W橋のメカニズムを解析し，崩壊の起
点となったU10格点部の終局時の損傷状態を定量的に評価した．これによ
り以下のような知見が得られた． 
 
(1) 本章で示した  I-35W橋の崩壊メカニズム解析は実際の崩壊挙動を比
較的よく再現している．ただし，有限要素モデルの構築にあたっては，
できるだけ現状を反映させる必要がある．  
(2) 有限要素解析によってガセットプレートの詳細な損傷評価を行う際
には，リベットホールをモデル化する必要がある．これにより有効断
面の減少や応力集中の影響を考慮することができ，より正確な損傷状
態を把握することができる．  
(3) 解析から得られる相当塑性ひずみの分布図において，ひずみの値の
大きい箇所と実際の破断曲線の位置が符合していることが確認でき
た．  
(4) 次の 3つの要因全てが重複することによって U10格点部が破壊され，
I-35W橋は崩壊に至ったと判断できる．  
1)U10格点部のガッセトプレートの板厚が必要な板厚の半分以下
であったこと．  
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2)ガセットプレートが面外変形を起こしていたこと．  
3)U10格点部の上方に約 260tfの工事資材等の荷重が載荷されてい
たこと．  
(5) U10格点部のガセットプレートに補剛材を取り付けることで，ガセッ
トプレートの面外変形が拘束され， U10格点部の耐荷力が向上する .
よって，事前にこのような補強を実施することにより I-35W橋の崩落  
は回避できた可能性がある．  
 
5 章では， I-35W 橋の U10 格点部のガセットプレートの 3 つの破壊性
状に，それぞれ対応する終局強度の照査式を適用した．これらの 3 つの強
度照査式のうち，ブロックせん断破壊に対する強度照査式と，危険断面の
せん断破壊に対する強度照査式は，崩落した I-35W 橋のガセットプレー
トの終局時の実挙動を比較的よく評価したものであることを確認した．こ
れらの照査方法を，既存の照査方法と比較・検討することにより，以下に
示す照査項目について，ガセットプレートの強度照査を行うことを提案す
るに至った．  
 
(a)引張破断に対する終局強度 
 
(b)ブロックせん断破壊に対する終局強度 
 b-1) ガセットプレートに連結される部材が引張部材の場合  
b-2) ガセットプレートに連結される部材が圧縮部材の場合  
 
(c)水平方向の危険断面のせん断破壊に対する終局強度 
 c-1) 引張斜材が連結される側のガセットプレート  
c-2) 圧縮斜材が連結される側のガセットプレート  
 c-3) 垂直材の連結がないガセットプレート  
 
(d)鉛直方向の危険断面のせん断破壊に対する終局強度 
 d-1) 引張斜材が連結される側のガセットプレート  
 d-2) 圧縮斜材が連結される側のガセットプレート 
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(e)リベットのせん断破壊に対する終局強度 
 
(f) 局部座屈に対する検討 
f-1) ガセットプレートの自由辺長の制限  
  f-2) 弦材と腹材の連結部の離れ量の制限  
 
今後は，上記に提案したガセットプレートの強度照査式に部分安全係数
等の乗数を適用することにより，設計基準式として利用できるように加工
し，橋梁設計の実務，また，鋼トラス橋の維持管理における安全性の照査
に役立てたいと考える．  
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 拓殖大学教授である父には，専門を同じくするところがあり，多くの助
言をもらいました．また，著者が博士課程へ進学できたのも父の援助のお
かげです．  
 
 母は，なかなか一人前にならない私をいつも温かい目で見守ってくれま
した．  
 
皆様，本当に有り難うございました．  
 
２０１１年２月 笠野英行  
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